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鋼製橋脚の極限変形性能評価と
　耐震設計法に関する研究
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一11
第1章　序論
1．1　本研究の背景と目的
　平成7年1月に発生した兵庫県南部地震により、阪神高速道路3号神戸線、
および周辺に建設されていた鋼製橋脚は大きな被害を受けた．代表的な鋼製橋
脚の被災例は箱形断面橋脚柱の補剛板の局部座屈（写真一1．1．1）、円形断面橋
脚柱の象足座屈（写真一1．1．2）、鋼製ラーメン橋脚梁のせん断座屈（写真
一1．1．3）および鋼製橋脚隅角部の低サイクル疲労によると見られる亀裂（写真
一1．1．4）であった1）・2｝　．，
　平成7年2月以降、設計震度2．0に対応した鋼製橋脚の地震時保有水平耐力
照査法の確立に向けて、建設省土木研究所はじめ、阪神高速道路公団、日本道
路公団、および首都高速道路公団において種々の実験的検討が急ぎ行われ、現
在、道路橋示方書の改訂作業が行われてきた．これらの検討結果に基づいて、
平成8年5月には、日本道路協会から道路橋補強設計要領の骨子、および首都
高速道路公団における鋼製橋脚耐震補強設計要領（案）が発表され、鋼製橋脚
の耐震補強設計の基本方針、およびその骨格が暫定的に規定された．
　平成8年12月には、道路橋示方書（以FH8道示と言う）が改訂され、大
地震時のRc橋脚、および鋼製橋脚の弾塑性変形を考慮した設計法が規定され
た一tこれにより、日本の道路橋の耐震設計は、事実上、設計基準震度2．0に対
応した一種の限界状態設計法に移行したと言える3）
　阪神公団では、兵庫県南部地震が発生する以前から、「鋼製橋脚の地震時保
有水平耐力に関する研究会、主査：現北田大阪市大教授」を組織し、鋼製橋脚
の地震時保有水平耐力照査法の確立に向けて研究を重ねてきた．この結果、平
成6年5月には、鋼製橋脚の設計基準に「鋼製橋脚の変形性能の確保」に関す
る規定が設定された
　兵庫県南部地震発生直後に公団内に組織された「震災復1日対策技術委員会・
鋼構造物小委員会、主査：渡邊京大教授」での検討を経て、エネルギー・定則
に基づいた「鋼製橋脚の再構築設計要領（素案）」が策定され、3；3一神戸線の被
災橋脚の再構築に準用された．
　これに対し、H8道示は、コンクリートを充填しない鋼製橋脚の耐震性を1
質点系モデルによる弾塑性動的解析により照査するように規定されているが、
鋼製橋脚の耐震補強設計の具体的な要領を詳細に規定するまでには至っていな
かった
　また、鋼製橋脚は、都市内の建築限界等の規制が厳しい場所、および海E部
の軟弱地盤上に建設されることが多く、その構造形式も種々雑多なものが多い，
このためII8道示の規定を鋼製橋脚の耐震補強1二事に適用することが、困難な
場合も考えられる，
　このような現状から、阪神公団では、既設の鋼製橋脚の円滑な補強工事を行
なうため、具体的な補強設計要領、および施工要領の策定を目的とする「鋼製
1
橋脚研究委員会：北田大阪市大教授委員長」を平成8年7月に（財）阪神高速
道路管理技術センター内に組織し、’ド成9年3月には「既設鋼製橋脚の耐震補
強設計要領（素案）」を取りまとめた
、
ttC♪
写真一1．1．1　局部座屈 写真一1．1．2　象足座屈
Wt
写真一1．1．3　梁部のせん断座屈　写真一1．1、4　低サイクル疲労による亀裂
　この要領は、この委員会での研究成果を急ぎ取りまとめたものであり、H8
道示の規定を遵守するとともに、既往の研究成果（大型実験）、および他機関で
の研究成果をもとに、具体的な鋼製橋脚の耐震補強IZ法を暫定的に規定したも
のである
　続いて、｛P成9年度には［i］形断面を有する鋼製橋脚に関する耐震補強L法の
策定をおこなった　そして当時の建設省1：木研究所、首都高速道路公団、阪神
高速道路公団、名占屋高速道路公社、（社）鋼材倶楽部、おkび（社）H本橋梁
建設協会の共同研究報告，1…が発表された
　’1三成10年度には阪神公団では先の「鋼製橋脚研究委員会：北川大阪rl∫大教
授委員長」を反映した鋼製橋脚設計要領（案）を策定し、’1乙成14年度には既
設鋼製橋脚の耐震補強要領（素案）と鋼製ラーメン橋脚の1耐震設計に関する検
討成果を取り人れた「鋼製橋脚の耐震設計・耐震補強設計手引き（案）」を策定
した　図一1．1．1にはこれまでの経緯を示していろ；）
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終局状態の局部座屈モードの変化
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寸寸法制限の拡張
　R．≦04、R≦05，γ・tγ’≧30
②鋼単独断面終局の決定
終局圧縮ひずみε．＝10ε、
　　　　　　　▼
阪神高連道路3号神戸線の復1日工事
対象般言十震度．K▼　＝20
鋼製橋脚の補強工法
一コンクリート充塙方式
コンクリート充填橋脚の終局定載
補強工法コンクリート充塙方式
再構築対象のみ鋼単独十都分充塙により般1
計製作
明治工区一円柱橘脚綾補M材を追加
弁天工区一・寸法制限値の遵守
　　　i　　」L－一．
平成7年12月
阪神公団大型実験の実施
tt、寸法制限の遵守
②復旧工事確認実験
一＿」＿＿＿
平成7年6月
「兵鷹県南都地震によリ被災
した道路橋の復1日に係る仕様
に蘭する参考資料　（案）」
　　　　協諸調整
　　　ぐ　　　　　●．1’角補強等により脆性崩壊
　　　　　　　　　　　の抑止
　　　　　　　　　　2弾塑性動的応答解析
＿一一一一＿一一一一 P一一　　．一
　道路橋示方書の改訂
　　　　一Y－．．一一
建設省土木研究所
阪神公団・首都公団
橋建協・領材倶楽部
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　平成8年
鋼製橋脚委員会
　　　　　　　▼　　　　　．．一　　一一
　　　　　平成9年3月
既般鯛製楊脚の耐震補強要領（素案）
　　　　　．．！一　　　　　．
　　　平成｜0年3月
鋼製橋脚の耐雀設計要領（案）
　　　　　一一　／
　　　平成15年3月
鋼製橘脚の耐震設計・耐繧補強設計手引き（案）
図一1．1．1 これまでの経緯
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　本研究は「兵庫県南部地震」おける鋼製橋脚の被災例を教訓として、より合
理的で安全性の高い鋼製橋脚耐震設計法の確立のために行ったものである　特
に、鋼製橋脚の終局状態の合理的な設定と梁要素を用いた実用的設計モデルの
提案とその適用性を明らかにし、鋼製橋脚の耐震設計法の骨格を提案・構築す
ることを目的としている　本論文は主として平成4年度より阪神公団に設置さ
れた関連委員会委員として筆者が実施した研究成果をとりまとめたものである，
1．2　関連分野の現状と問題点
　道路橋示方書5）は平成14年3月に改訂され、これまでの詳細規定型の設計
法から性能照査型設計法への移行傾向が強く打ち出されており、次回の改訂で
は性能照査型設計法への移行が本格化することがf’定されている．
　現在の道路橋示方書・耐震設計編Vにおける鋼製橋脚のレベル2地震動に対
する耐震設計法はこれまでの1自由度系の単純なモデルによる弾塑性動的応答
解析による照査法にかえて梁要素のM一φ関係にもとつく多自由度系モデル
による弾塑性動的応答解析による照査法を推奨している，
　しかし、この照査法も単柱式の鋼製橋脚には適用できるが以一ドに列挙する問
題点がある
①軸力比と終局状態の関係が明確ではない．
②軸力変動のある鋼製ラーメン橋脚の面内方向の耐震照査法が規定されて
　いない
③鋼製ラーメン橋脚梁部材のせん断非線形挙動に対する規定がない一t
　また、将来導入されるであろう性能照査型設計法では、従来の規定準拠型設
計法と異なり、設計技術者の裁量がこれまでより広がるとされている　すなわ
ち、要求性能を持たすのであれば、構造や材料、および設計法は設計技術者が
自由に選定できることになる．この性能照査型設計法のもとで鋼製橋脚の耐震
設計をおこなう場合、最も問題となるのは、その終局状態と構造物の耐震性能
をいかに合理的に説明できるかということになる．このためには、設計対象で
ある鋼製橋脚を適切な縮尺で実験供試体を製作し、その性能試験をおこなう方
法があるが、コストと汎用性において現実的ではない．また、鋼製橋脚を3次
元シェル要素等で詳細にモデル化し、弾塑性有限変位解析により耐震性能を照
査する方法もあるが、動的応答を求めるためには、現状では膨大な計算時間を
要し、梁要素による弾塑性動的応答解析と比較して膨大なコストがかかる
　そこで、本論文では鋼製橋脚の大型実験にもとついて、その終局状態を提案
し、梁要素のM一φ関係による実用的解析モデルを提案した　そして3次元シ
ェル要素による弾塑性有限変位解析により、軸力変動が鋼製橋脚の終局状態に
及ぼす影響を明らかにし、さらに鋼製ラーメン橋脚の梁部材のせん断非線形挙
動特性を実用的モデル中に反映し、その適用性と有効性を明らかにしている，
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1．3　本論文の概要と構成
　本論文では鋼製橋脚の大型供試体による実験結果をもとに単柱式鋼箱形断
面橋脚、および鋼円形断面橋脚の終局状態に関する検討を行い、試設計に基づ
いて鋼製橋脚の終局曲げモーメントと終局曲率の実用的な推定方法を提案して
いる．そして鋼製橋脚基部の低サイクル疲労挙動に関する実験的研究をおこな
い、弾塑性有限変位解析による鋼製橋脚の終局状態に関する研究を実施した．
これらの研究成果をもとに鋼箱形断面ラーメン橋脚の耐震設計法に関する検討
をおこなった一t本論文は図一1．3」に示す7章から構成されている，，
本研究の背景と目的
関連分野の現状と問題点
本論文の概要と構成
第2章　鋼箱形断面橋脚の変形性能実験
　　　と簡易解析モテルの提案
十
鋼円形断面橋脚の変形性能実験
と簡易解析モデルの提案
曲げ圧縮状態における終局状態と簡易モテルの提案
第4章鋼製橋脚基部の地震時低サ
　　イクル疲労
低サイクル疲労強度の評価
終局引張りひずみの提案
第5章弾塑性有限変位解析にkる鋼箱形
　　断面橋脚の終局状態
鋼箱形断面橋脚の終局状態に与える軸力比の影響
鋼箱形断面橋脚k部のせん断非線形挙動と解析モデル
第6章　鋼箱型断面ラーメン橋
@　　　脚の耐震設計へ向けて
鋼箱形断面ラーメン橋脚におけるM　N相関
ﾀ部の非線形挙動とせん断非線形モデルの適用性
図一1．3．1　本論文の構成
　第1章は序論であり、本研究の背景と日的、関連分野の現状と問題点、およ
び本論文の構成の概要を説明している．
　第2章では、鋼箱形断面橋脚の水平荷重と水平変位との関係における解析精
度を向上させるため、鋼材のひずみ硬化を考慮できる実用的解析モデルを提案
した．この解析結果と実験結果とを比較して鋼材のひずみ硬化が、鋼箱形断面
橋脚の変形性能に与える影響を解析的に明らかにしている、この結果、鋼箱形
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断面橋脚の終局状態（最高耐荷力点）における水平荷重と水平変位との関係は、
終局圧縮ひずみい、を定義し、鋼材のひずみ硬化を考慮することにより、精度
良く求められることが明らかになった　次に鋼箱形断面橋脚の試設計を行い、
軸力比σ。／σsをパラメータとしたパラメトリック解析を実施し、鋼箱形断面橋
脚の終局曲げモーメントと終局曲率の実用的な推定法を提案している6），7），
　第3章では鋼円形断面橋脚の変形性能を向上させるためには箱形断面の場合
と同様に、まず局部座屈を抑制すること、そして面外変位が橋脚全周に伝搬す
ることを縦補剛材により抑制することが効果的であると考えられる，そこで、
この縦補剛材が、鋼円形断面橋脚の変形性能に及ぼす影響を実験的に明らかに
するため、大型供試体による載荷実験を行った．そして、ひずみ硬化を考慮し
た実用的解析モデルによる解析結果との比較検討を行い、鋼円形断面橋脚の終
局状態、および変形性能の定量的評価方法に関する一手法を提案している．次
に第2章と同様にして鋼円形断面橋脚の試設計を行い、軸力比σ。／σyをパラメ
ータとしたバラメトリック解析を実施し、鋼円形断面橋脚の終局曲げモーメン
トと終局曲率の実用的な推定法を提案している8｝。
　第4章では、重補剛断面を有する鋼製橋脚の大型供試体実験で見られた脆性
破壊モードに着日した　このことは、鋼製橋脚の断面構成、および荷重条件に
よっては、鋼製橋脚の崩壊が局部座屈よりも、低サイクル疲労に支配される，・∫
能性があることを示している　この低サイクル疲労が鋼製橋脚の耐震性能に与
える影響を明らかにするため、大型供試体による実験結果をもとに、既存の鋼
製橋脚基部を対象とした部分模型による疲労実験を行い、その疲労挙動につい
て検討を行った9）、
　第5章では、鋼箱形断面橋脚の耐震性能に及ぼす軸力変動の影響に着目したr
既存の実験結果、汎用コードABAQUSを用いた弾塑性有限変位解析による解
析結果、および実用的解析モデルを用いた解析結果とを比較し、実用的解析モ
デルの適用性と終局ひずみEt、について検討を行った．次に矩形断面を有する
代表的な鋼製ラーメン橋脚の梁部材におけるせん断耐荷力と変形性能との関係、
およびせん断力と曲げモーメントの作用状況に着目した　そして、梁部材に生
じるせん断座屈が断面耐荷力、および梁部材の変形性能に及ぼす影響について
弾塑性有限変位解析により検討を行なった1ω11）
　第6章では、鋼箱形断面ラーメン橋脚の面内方向の非線形挙動を対象とし、
非線形特性を、部材の曲げモーメント・曲率関係（以ド、M一φ関係）に軸力変
動を考慮することで表現することにより、水’Pカー水平変位関係において、梁
要素を用いた骨組みモデルによる解析の精度向．ヒを図った．また、別途実施さ
れた、シェル要素を用いた弾塑性有限変位解析による解析結果と実用的解析モ
デルによる解析結果との比較を行った．次に、鋼箱形断面ラーメン橋脚の梁部
材のせん断非線形挙動、および上部工の拘束効果が面内変形性能に与える影響
に着目した．実存する鋼箱形断面ラーメン橋脚を対象として、弾塑性静的解析、
および動的解析により検討を行なった．第4章の研究成果から、梁部フランジ
の曲げに起因する局部座屈を抑制した場合、梁部ウェブにせん断座屈は生じる
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が、耐荷力の減少は少なく、優れた変形性能を有することが明らかになった，
本章では、この研究成果をもとに梁要素にせん断非線形挙動に考慮した解析モ
デルを用いて、その影響を解析的に明らかにした12）Ci
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第2章　鋼箱形断面橋脚の変形性能実験と実用的解析モデルの提案
2．1　概　説
　1995年1月17日に発生した兵庫県南部地震による被害者は6、000名以上に
達し、建物、高速道路、鉄道、および港湾施設に代表される社会資本も大きな
被害を受けた一阪神高速道路における鋼製橋脚にっいても、我が国では前例の
ない多くの被害が生じた．この地震後、建設省はただちに道路橋示方書の改訂
作業に着手し、弾性応答加速度2．000galに対応したRC橋脚、および鋼製橋
脚の弾塑性挙動を考慮した耐震設計法の骨格が規定された　このことは日本の
道路橋の耐震設計は事実上、一一種の限界状態設計法に移行したことを示してい
る1）
　阪神高速道路公団では、薄肉補剛箱形断面を有する鋼製橋脚（以下、鋼箱形
断面橋脚と言う）の変形性能を定量的に評価するために、補剛板の座屈パラメ
ータ、荷重載荷回数、および中埋めコンクリートなどに着目して、平成4年度
より、建設省士木研究所耐震研究室とのk同研究を開始した2）K8）．そして平成
7年度からは、建設省七木研究所橋梁研究室他6者の共同研究として実験的研
究を行ってきた　この結果、補剛板の局部座屈を抑制することが、鋼箱形断面
橋脚の耐震性を向止させることに有効であることが明らかとなったe・　｝　また、
解析においては鋼材の応力とひずみとの関係を完全弾塑性バイ・リニヤ型とし
た実用的解析モデルを用いた解析結果と実験結果との比較検討を行い既設鋼製
橋脚の耐震補強設計法を提案した10｝、
　本章では、鋼箱形断面橋脚の水平荷重と水平変位との関係における解析精度
を向上させるため、鋼材のひずみ硬化を考慮できろ実用的解析モデルを提案し
た　この解析結果と実験結果とを比較して鋼材のひずみ硬化が、鋼箱形断面橋
脚の変形性能に与える影響を解析的に明らかにしている　この結果、鋼箱形断
面橋脚の終局状態（最高耐荷力点）における水’じ荷重と水平変位との関係は、
終局圧縮ひずみい、を定義
し、鋼材のひずみ硬化を考
慮することにより、精度良
く求められることが明らか
になった一t次に断面の試設
計を行い、軸力比σ、、／σs
をパラメー一タとしたパラメ
トリック解析を実施し、鋼
箱形断面橋脚の終局曲げモ
ーメントと終局曲率の簡易
推定法について検討してい
る11）’M　17）．図一2．1．1には
対象橋脚を示している．
1
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図一2．1．1　対象実鋼製橋脚
（b｝　断面A　　A
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2．2　変形性能実験2）　－v　9）
2．2．1　実験概要
（1）実験供試体、および実験方法
　補剛板の｝：な座屈ハラメ・・一タを列挙すると以ドのようになる
」．板ハネノレの幅厚比ハラメー一タRR
②縦補剛材の幅厚比パラメータR，
◎ノ糸従補i岡リ牢オ岡ijLヒγ／γ×
実験供試体は既存橋脚を忠実に再現した供試体Hl、　H2、おLびll3の基本
モデル3体と（T、から③に挙げた座屈ハラメータに次∫Cの制限値を1；隻定したモデ
ノレ5体の合計8体である　／i後、改良モデノレのうち供試体ll4を重補剛モデル
といい、供試体ll5～II6を改良モデノレという
RR≦o．4
Rl≦0。5
γ！γ’≧β
∫k（2．2．1）
」k（2．2．2）
」k（2．2．3）
ここでlllβ＝5　c）、　llG、117’β＝3　n、　il8：β＝1．eてある
写真一2．2．1　実験供試体据え付け状況
9
　実験は、建設省七木研究所・部材耐震実験棟において行った，，写真一2．2．1に
実験供試体の据え付け状況を示す一t荷重載荷方法は軸力を載荷しながら変位制
御で行った．，
　図一2．2．1には載荷方法のバターンを示している．，載荷方法は、片振り載荷、
単調載荷、および両振り載荷（n回）の3種類としている．，ここで、nは1司一載
荷変位における繰り返し回数である．，
　表一2．2．1には、これらの実験供試体の一一覧を示している，，（表中RRθ）添字f
とwは、それぞれフランジ、およびウェブを表す．）
表一2，2．1　実験供試体の一覧
供試体名 H1 H2 H3 H4
荷重載荷方法 片振り載荷@（片側）
両振り載荷
@（3回）
両振り載荷
@（3回）
両振り載荷
@（10回）
！　実験供試体
@P＝1284KN
c
一一．．．・・
Wr－
@　　　　　（c）設計パラメータ
　　　　．－
@　　　035
@　　　ρ44
@　　　0．71
@　　　056
@　　　0．104
@　　　0．49
ﾗ重載荷方向　司　一一、一・＝＿一÷1　　　　　　タ1』　　　　　　　　司
k已」！1　　　　　‘1「一
　　旦@　　P　　　　　　（c）設計パラメータ
g　・七　　扇砲‘’∴ニー丁、R聞　037‘
@　　　　　こ　R輪　　　　　　　　　　　　037
@　∵’イ91γ．1：詣
c1｡、il≡．1：1；一一　　　”　　‘旧・．1　　荷重餓荷方向　．
　　1：　；：vL・＋一・・L1
@　　　　　1
▼，　　　L］’　　←｛P　　F
@　（b）断面図
1息』＿＿」8⊥＿1豆’
M．．一』
@　Φ）断面図
供試体名 H5 格 ト「7 H8
荷コ載荷方法 単鯛載荷i両側）
両振り載荷
@（1回）
両振り載荷
@（2回）
両振り載荷
@（1回）
1　実験供試体
@P＝1284KN
　　　，圭P・i’三　　　’”一　－rd
@　　÷ヨ㊨
@　　：＝　　　●｛
W・　〔＝コ8
F　　　｛　　　『‘lr「L一口ぶ・　　＝一　　　L　　（a）側面図
　．
鼈黶p一’D＿．．否　　　　ご．
@　　x
」吐
@P　　　　　　　（C｝設計パラメータ　　　　　　　．・一一
@ 　 　　SM490Y
@　　　　　RR1　　0．39
@　　N　　RRw　　O．39
@　　　　　R　　　O．50
@　　　，　　γ’γ禽　3．04
@　　　　　、σ』1σ∀　0．094．　　　　　　　　　　　　　1
@　＿Iilλ＿＿旦旦」
@　恒　　砲載砺向　　ミ、6　　　　．一一9
@　三　　　　L　　　　　づ
@　　　　　iF　　　・∂　　　　　　L　　　　　づ昌。。
ｭ壷■　　　　　　　（b）断面図
・・鼈黹I・
@　　　　三
　　　800@　　「ド　」i麟㌍タ
C1圭　　　烏，　039「’…＝1戸1烏…　39
@　　－一．コ器‘91パ：cl　　　　　　　　　　　　　　　　I　　　…　　　　　σヒ’σ∨　0．094　　　．一、　　　互　　0．53　　　　　　自8　　L＿」「｜：］il樽㌍
C二q?ﾇ　　＿三コ　　←」工　　（a）側面図　　　　　（b）断面図
注）RRf：板バネルの幅厚比パラメータ（フランジ）　R輪　1板パネルの幅厚比パラメータ（ウェブ）
@　R　：縦補剛材の幅厚比パラメータ　　　　　　　γ／ブ：補剛材剛比
@　仇　：軸圧縮応力　　　　　　　　　　　　　　　砺　　：降伏点
@　λ　：細長比パラメータ
@　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　単位（mm）
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　　（c）両振り載荷（n回）
図一2．2．1　荷重載荷方法
供試体Hl～H4を用いた実験は、平成5年度に実施され、これらの対象とす
る地震動は繰り返し回数が多いものである（タイプ1）　これに対し、供試体
H5～H8は、比較的繰り返し回数が少ない地震動を対象としている（タイフn）．
図一2．2．2には士木研究所実験ピット内の載荷装置の配置図を示す
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図一2．2．2　実験ピット配置図（寸法単位：mm）
1
　基本モデル（供試体H1～H3）の実験は、既設鋼箱形断面橋脚の耐荷力特性
を把握し、地震時保有水平耐力の照査法確立のための基礎データを得るための
ものであるr，供試体の設計にあたり、原則として材質は実物と同じものを使用
し、載荷装置の関係で、その・f法倍率は0．32とした．また、できるだけ忠実
に対象橋脚の詳細部も再現するようにした，製作する供試体は、3体（H］～
H3）とし、それらの鋼断面はすべて同じである
供試体H1は、鋼部材のみで構成されている　載荷方法は変位制御とし、所
定の変位まで供試体頂部を変位させた後、除荷し、再び載荷する片振りの静的
載荷とする　この実験の目的は、鋼部材のみで構成された鋼箱形断面橋脚の基
本性状の把握であり、後の実験および解析における基本データ（降伏水平荷重
llY、降伏水’V一変位δY等）の収集にある，
　供試体H2は、供試体Hlと同様寸法の供試体であるが、その載荷方法は完
全両振りの繰り返し載荷としている．その目的は、既往の実験的研究と同様に
地震荷重を想定した繰り返し載荷を行うことにより、地震時の鋼箱形断面橋脚
の挙動を実験的に把握することにある
供試体H3は、中埋めコンクリートがベースプレートのド端より1、520mm
の高さまで充填されている　この載荷方法は供試体H2と同様に、完全両振り
の繰り返し載荷実験とする　これは、通常の鋼箱形断面橋脚の中に充填されて
いるコンクリートが、阪神高速道路公団における標準設計の構造詳細を採用し
た鋼箱形断面橋脚の耐震性に及ぼす影響を明らかにすることを目的とする
　実験は基本モデル（H1～H：3）と同様に軸圧縮力（1284kN）を載荷しなが
ら、変位制御で行った．表一2．2．2には実験に使用した荷重載荷装置の諸元を
示す
表一2．2．2　荷重載荷装置の能力
載荷装置 項　　目 性　　能
軸　　力 ＝1225kN（動的）福S70kN（静的）
最大ストローク 二500mm
最大速度 ＝1m／sec
水・1三方向
ﾚ荷装置 周波数レンジ DC－30Hz長　　さ 5m
重　　量 39kN
軸　　力 ±1960kN（圧縮）@490kN（引張）
軸方向
ﾚ荷装置
最大ストローク
ﾀ界移動埴
†300mm
g500mm（水平方向）
?P0mm（鉛直方向）
f　5’
載荷速度 0．lm／sec
許容周波数 DC　O511z～30Hz
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2．2．2　基本モデルの実験結果と考察2）～4）・6）’“9）
（1）供試体Hl実験結果
　図一2．2．3（a）には供試体Hlの頂部水平荷重と水平変位との関係を示してい
る、供試体Hlの最高耐荷力H，、は633kNであり、その時の水平変位δ。は
129．68mmであった、変位が降伏変位δY＝52．8mmを越えると、H＝O．OkN
において、残留変位が観察されたが、座屈現象は発生しなかった
　荷重が1L、に達した直後、供試体基部の圧縮応力状態のフランジパネルに座屈
による明確な面外変位が発生し始めた．その後、圧縮側パネルの面外変位が増
大するにつれて強度は低下した．発生した座屈モードはダイアフラム位置を節
とする補剛板パネル全体にわたるものであった　この時、圧縮応力状態のフラ
ンジパネル全体は塑性域に達していたため、発生した座屈は塑性座屈である．
　図一2．2．3（b）には供試体Hlの載荷実験結果から算出した各荷重載荷サイク
ルごとの吸収エネルギー量と平均水’P変位との関係を示している．図中では吸
収エネルギー量E、を降伏時エネルギーEYで除し、また水平変位δを降伏水平
変位δYで除して、それぞれを無次元化している，各載荷サイクルにおける吸
収エネルギー量は座屈発生後に生じた耐荷力の低下後も増大していることがわ
かるr一そして、最終載荷サイクルにおける吸収エネルギー量E。は降伏時エネ
ルギーEYのおよそ7倍に達している．
2’一・
（〉
G、．エ）酬拒辟
　　
Eジ砂
一2　　・　　　　一一一一　　　　　　　　　一一一⊥一▲　・　・一一一
一10　　　－5　　　　0　　　　5　　　　10
　　　　水平変位（δuノδY）
20－一一　一一一’
di．
、15一
巴　1
1
W10・　　　　最高酎荷力点
ミ，
昌51
（a）H、／Hyとδ／δyとの関係
1一
　　　Uエ、‘量
降伏点
　　＼
　　　　　‘、”
％一㌔’　f’　i－－3　4　－3
　　　　平均水平変位（δ’δY）
　　　　（b）E、／EYとδ／δ，との関係
マt一〉°「TT←「T「「一一rr－－
　1　　　．
“．
　　　　　　　ぐ　　　　し　鋤．15おrず丁ヤ‘π’下一20
　　　　　　ひずみε．／εy
　（c）供試体高さ方向ひずみ分布
図一2，2．3　実験結果（供試体H1）
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図一2．2．3（c）には供試体Hlの最高耐荷力点における供試体の高さ方向のひ
ずみ分布を示している．図中のひずみは各断面のコーナー部（ウェブ縁端）の
ものである　ここで、引張りひずみをIEとしている．降伏位置は降伏点σY＝
399N／Mm2より求め、最ド端のひずみ値は、実験より得られた値を外挿して求
めたものである　供試体H1においては塑性化している領域は供試体の全高の
約15．0％であり、最ド端の圧縮ひずみε1、は降伏時ひずみεYの10倍に達し
ていることがわかる
（a）H1フランジ座屈状況
（b）H1　縦補剛材座屈状況
写真一2．2．2　供試体H1崩壊状況
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写真一2．2．2には供試体Hlの最終崩壊モー一ドを示している．写真一2．2．2（a）
はフランジの座屈状況であり、写真一2．2．2（b）は実験終了後に供試体H1を切
断し、内部を撮影したものである　これらより、供試体Hlの崩壊座屈モード
はダイアフラム位置を節とする補剛板パネル全体にわたるものであり、内側の
縦補剛材も横倒れ座屈していることがわかる、
（2）供試体H2実験結果
図一2．2．4（a）には供試体H2の頂部水平荷重と水平変位との関係を示してい
る．供試体H2の最高耐荷力H，、は665kNであり、その時の水平変位δ。は
106．85mmであった，，δ＝90mmの載荷サイクル時、圧縮応力状態のフラン
ジパネル中央部に約2mmの微小な面外変位が確認された．また、その時、供
試体基部のコーナー部のビード止端部に微小なクラックが生じていた、
　H，、に達した後、同一変位における載荷繰り返し回数に応じて面外変位が増大
し、耐荷力の低ドが急激に生じた，同時に供試体基部のクラックもH。に達す
るまで進展するが、それ以降の進展はなかった、この時、基部の圧縮応力状態
のフランジパネル全体が供試体Illと同様に塑性域に入っていた．すなわち、
供試体H2の耐荷力の低下は塑性域における補剛板の顕著な局部座屈に起因し
て生じた．
　図一2．2．4（b）には供試体H2の載荷実験結果から算出した各荷重載荷サイク
ルの吸収エネルギー量と平均水’ド変位との関係を示している　図中では吸収エ
ネルギー量E、を降伏時エネルギーEYで除し、また水平変位δを降伏水平変位
δYで除してそれぞれを無次元化している，
　各載荷サイクルにおける吸収エネルギー量は座屈発生後に生じた耐荷力の低
下後も増大しているが、基部フランジパネルの座屈による面外変位の増大とと
もに吸収エネルギー量が低下していることがわかろ　供試体Hlと比較して各
載荷サイクルにおける供試体H2の吸収エネルギー量E。は大きい，．これは、
供試体H2の載荷方法は供試体H1とは異なり、両振り載荷であるため、載荷
変位の絶対竜は供試体Hlのおよそ2倍となるため、算定される吸収エネルギ
ー量Eaが大きくなるためである．また、供試体II2の吸収エネルギー畦E。の
最大値は降伏時エネルギーEYのおよそ10倍に達していることがわかる．
　図一2．2．4（c）、（d）には供試体H2の＋側最高耐荷力点、および・側最高耐荷力
点における供試体の高さ方向のひずみ分布を示している（載荷方向の±は図
一2．2．3参照）、図中のひずみ値は供試体Hlと同様にして求めたものである
供試体Hlの場合とは異なり、ド端から2番目の断面において、ひずみの屈曲
部が見られろ　これは、最高耐荷力点付近で非常に微細な局部座屈が発生し、
その影響のため、ひずみの反転が生じたためと考えられる．また、供試体H2
においては塑性化している領域は供試体Hlと同様に供試体の全高の約15．0％
であり、最下端の圧縮ひずみε。は降伏時ひずみεYの8倍～13倍に達してい
ることがわかる．
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図一2．2．4　実験結果（供試体H2）
写真一2．2．3には供試体H2の最終崩壊モードを示している．写真一2．2．3（a）
はフランジの座屈状況であり、写真一2．2．3（b）は実験終了後に供試体H2を切
断し、内部を撮影したものである　これらより、供試体H2の崩壊座屈モード
はダイアフラム位置を節とする補剛板パネル全体にわたるものであり、内側の
縦補剛材も横倒れ座屈していることがわかる、供試体Hlの場合と比較して、
フランジバネル、および縦補剛材の座屈による面外変位は、増大していること
がわかる．これは、フランジパネルの座屈発生後も両振り載荷を実施したため、
載荷変位量が供試体H1より、大きいことに起因しているこのことから、座
屈発生後の座屈による耐荷力の劣化は荷重載荷方法に影響されることがわかる．
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（a）H2フランジ座屈状況
（b）H2　縦補剛材座屈状況
写真一2．2，3　供試体H2崩壊状況
（3）供試体H3実験結果
図一2．2．5（a）には供試体II3の頂部水’1三荷1五と水’P変位との関係を示してい
る　実験供試体H3の最高｜耐荷力H．は7：13kNであり、その時の水’ド変位δ．
は133．15mmであった　bニ60mmの載荷サイクルの時に、供試体H2と同
様に、供試体基部のコーナー部のピー一一ド止端部に微小なクラックが発生した
その後、δ＝120mmの載荷サイクルまでこのクラックは進展したが、中埋め
コンクリー一トヒ部の圧縮応力状態のフランジハネルに座屈が発生し終局状態に
達し、この座屈発生後、クラックの進展は111まった　この1時、圧縮応ノJ状態の
17
フランジパネル全体が供試体Hl、およびH2と同様にほぼ塑性域に人ってい
た．
図一2．2．5（b）には供試体H2の載荷実験結果から算出した各荷重載荷サイク
ルの吸収エネルギー量と平均水平変位との関係を示している　図中では吸収エ
ネルギー量E。を鋼単独断面の降伏時エネルギーEYで除し、また水平変位δを
降伏水平変位δYで除してそれぞれを無次元化している　各載荷サイクルにお
ける吸収エネルギー量は座屈発生後に生じた耐荷力の低ド後も増大し、供試体
H2の場合と異なり、吸収エネルギー量の低下は見られないことがわかる．，ま
た、供試体H2と比較して各載荷サイクルにおける吸収エネルギー量E、は供
試体H3のそれは大きい．供試体H3の吸収エネルギー量E。の最大値は降伏時
エネルギーEYのおよそ15倍に達している，
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（c）ひずみ分布（＋側最高耐荷力点）
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（d）ひずみ分布（一側最高耐荷力点）
実験結果（供試体H3）
図一2．2．5（c）、（d）には供試体H3の＋側最高耐荷力点、および・側最高耐荷力
点における供試体の高さ方向のひずみ分布を示している（載荷方向の±は図
一2．2．2参照）、図中のひずみ値は供試体H1と同様にして求めたものである一一
供試体H3のひずみ分布は、供試体Hl、およびH2とは、大きく異なる一こ
れは、中埋めコンクリートが、ある程度の合成効果を発揮しているためと考え
18
られる
　圭た、供試体H3の塑性化領域は、全高の約25％に達しており、さらに中埋
めコンクリート充填部と真ヒの鋼単独断面部のひずみ分布に不連続部が見られ
る　供試体ll3の最ド端の圧縮ひずみε．は降伏時ひずみsYの5倍～】3倍に
達していることがわかる
　これらのことは、供試体II3の基部に充填されたコンクリー一ト（以ド充填コ
ンクリートという）が鋼板との合成効果を有しているため吸収エネルギー一一量
E。が供試体H2と比較して増加したものと考えられる　また、この充填コンク
リートが鋼板との合成されることにより、基部鋼板（フランジバネル、ウェブ
パネル）の局部座屈の発生を抑制するだけでなく、基部の塑性化領域を増大さ
せ、この結果、供試体H3の耐荷力、および変形性能が向iiしたものと考えら
れる
　写真一2．2．4には供試体II3の最終崩壊モードを示している　供試体H3の崩
壊座屈モードは充填コンクリート直11のダイアフラム位置を節とする補剛板パ
ネル全体にわたろものであることがわかる　基部の充填コンクリートには、局
部座屈の発生は見られず、供試体II3の耐荷力は鋼単独部に発生した鋼板の局
部座屈に起因して低ドしたことがわかる
ぷ特夢騨，｝
戸φ枠口声
　　（a）　H3フランジ座屈状況
写真一2．2．4　供試体H3の崩壊状況
（4）基本モデル実験結果考察
図一2．2．6には供試体IllとH2の実験結果から得られた頂部水’1え荷重と水’r一
変位の包絡線を示している　供試体H2は両振り載荷であるため＋側載荷時と一
側載荷時の水’P荷重、および水平変位の絶対値を平均している
　供試体H］とH2を比較した場合、最高耐荷力点に達するまでは、同様の経
路を示しているが、最高耐荷力点に達したとき、すなわち基部の補剛版の局部
19
座屈の発生以降は異なった経緯を示している一供試体H2は供試体H1と比較
して、急激に耐荷力が減少していることがわかる　このことから、箱型薄肉補
剛断面を有する鋼製橋脚の最高耐荷力は荷重載荷方法の影響を受けないが、最
高耐荷力点以降の挙動は荷重載荷方法の影響を大きく受けることがわかる
1．5
・エ、工糊挺時勘
　　　　　　　0　　　　　　　2　　　　　　　4
　　　　　　　　　　　　平均水平変位δ1δY
図一2．2．6　平均水平荷重と変位の包絡線（荷重載荷方法の影響）
　図一2．2．7には供試体H1とH2の実験結果から得られた吸収エネルギーllt
E。／E、・と平均水平変位δ／δYとの関係を示している，供試体H1の場合は最高
耐荷力点以降も、吸収エネルギー量E。／EYは増加しているが、供試体H2の場
合は最高耐荷力点の次の載荷サイクルでは減少している，また、供試体H2の
各サイクルにおける吸収エネルギー量E。／EYは供試体Hlと比較して大きい．
これは、供試体H1の荷重載荷方法が片振り載荷であったため、与えられる載
荷変位が両振り載荷である供試体H2のおよそ25％であることに起因してい
る一
　これらのことは、箱型断面を有する鋼製橋脚の耐荷力や変形性能を反映する
吸収エネルギー量E。は荷重載荷方法の影響を大きく受けることを示している，
20
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図一2．2．7　吸収エネルギー量からみた荷重載荷方法の影響
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図一2．2．8には供試体II2とII：3の実験結果から得られた頂部水’1乙荷重と水平
変位の包絡線を示している、供試体H2、およびII3は両振り載荷であるため＋
側載荷時と一側載荷時の水平荷重、および水平変位の絶対値を平均している
供試体H2とH3を比較した場合、供試体H2の最高耐荷力点に達するまで
は、両者の水平荷重と水’F変位は同様の経路を示しているが、供試体H2が最
高耐荷力点に達したのちも供試体H3の耐荷力、および変形性能は増大してい
ることがわかる．これは、基部の充填コンクリートが基部の補剛板の局部座屈
を抑制し、塑性化領域において、ある程度の鋼板との合成作用を有しているた
めと考えられる
　供試体H3の耐荷力は、充填コンクリートの直上のダイアフラム間に局部座
屈が発生し減少しているが、供試体H2と比較して低下の度合いは幾分緩やか
となっている　これは、充填コンクリートの直1：のダイアフラム間に局部座屈
が発生したあとは、荷重載荷方法の影響を受け、局部座屈に起因する面外変形
の増大が供試体H2と比較して緩やかであったためと考えられる
　これらのことから、箱型断面を有する鋼製橋脚の基部に設置される充填コン
クリートは薄肉補剛板の局部座屈の抑制に効果的であり、この結果、鋼箱形断
面橋脚の耐荷力や変形性能の向1：に寄与することがわかる　ただし、充填コン
クリートが弾性域において、これの剛性に与える影響は少ない
　図一2．2．9には供試体H2とH3の実験結果から得られた吸収エネルギー量
E。／EYと’P均水’1乙変位δ1δYとの関係を示している　両者を比較した場合、最
高耐荷力点以降も、吸収エネルギー量Ea／EYは増加していろが、供試体H2の
場合は最高耐荷力点の次の載荷サイクルでは減少している　また、供試体H2
が最高耐荷力点に達するまでの供試体H2の各サイクルにおける吸収エネルギ
ー量E。！EYは供試体H3と比較しての大きいが、その差は小さい．
　これに対して、供試体H3の最高耐荷力点における吸収エネルギー量E。は供
試体H2の最高耐荷力点における吸収エネルギー量E。のおよそ2．6倍となっ
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平均水平変位δ1δY
図一2．2．8　平均水平荷重と変位の包絡線（充填コンクリートの影響）
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ているt、これらのことから、鋼箱形断面橋脚の基部に設置される充填コンクリ
ートは箱型断面を有する鋼製橋脚の吸収エネルギー…量E、を大きく増大させ、
鋼箱形断面橋脚の耐震性能の向上に効果的であることがわかる，
基本モデル（供試体田～H3）の実験結果より、明らかになったことをまと
めると次のようになる．
（1）供試体Hl～H3の全てにおいて、圧縮応力状態にあるフランジバネルが、
　ほぼ全断面降伏し、最高耐荷力点に至るまで座屈は発生しなかった
（2）供試体基部、または中埋めコンクリート上部の座屈は塑性座屈であり、こ
　の座屈に起因して最高耐荷力が決定され、その後耐力の低ドが生じた，
（3）座屈モードはダイアフラム位置を節とする補剛板パネル全体の座屈モー
　　ドであり、基部の圧縮応力状態にある補剛板パネル（供試体H1、H2）ま
　たは中埋めコンクリートの1：部の補剛板バネノレ（供試体H3）に発生した
（4）最高耐荷力点における供試体の高さ方向のコーナー部（ウェブ縁端）の圧
　縮ひずみ分布より、供試体Hl、　H2（鋼単独断面）の塑性化している領域
　は、全高の約15％である　また最下端断面の終局時の圧縮ひずみはおよそ
　8εY～】3fYに達している
（5）供試体111と供試体112の実験結果の比較から、鋼箱型断面橋脚の最高耐
　荷力点以降の非線形挙動は荷重載荷方法の影響を大きく受け、基部補剛板
　の局部座屈に起因する面外変位の増大に応じて急激に耐荷力は低fする，
（6）コンクリートを打設した供試体H3が、最高耐荷力、および水平変位とも
　に最も大きく、耐力の低下の度合いも緩やかである，これは中埋めコンク
　リートが、基部の補剛板の局部座屈を抑制すると同時に基部の塑性化領域
　を拡大させるためと考えられる
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図一2．2．9　吸収エネルギー量からみた充填コンクリートの影響
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2．2．3　重補剛モデルの実験結果と考察
（1）実験供試体4）・5）
図一2．2．10には供試体H4の諸元を示している、供試体H4はSS400鋼材に
より製作され、補剛板の局部座屈を抑制して変形性能を向トさせるため、断面
構成は次式の制限値を満足している．フランジ、およびウェブに設置した縦補
剛材はそれぞれ1本とし、製作11程を簡略化している．
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（a）側面図
　　　ぼ　8廿〇ニニ
（b）断面図
図一2．2．10　供試体H4の諸元写真一2．2．5　供試体H4据え付け状況
写真一2．2．5には供試体II4の据付状況を示している　実験は基本モテルの場
合と同様に行い、供試体の頂部に軸力1284kNを載荷しながら、変位制御にて
行った　載荷変位は降伏時水’lz変位δYを載荷単位の基準とし、両振り載荷し
た　各載荷サイクルの繰り返し回数はIO回とした一
（2）実験結果
図一2．2．11には供試体II4の頂部水平荷重と水平変位との関係を示している
供試体H4の実験は降伏荷重以降も10回ずつ両振り載荷を行ったが、　b＝
80mm載荷サイクルの載荷中に基部溶接コーナー部に微小なクラックが確認
された　δ＝120mm載荷サイクルにウェブとベースフレートとの溶接コーナ
ー部のクラックが進展したため、その後は各載荷サイクルを1回とした
　図一2．2．12には、各載荷サイクルにおける最大水’ド荷重と水’ド変位との関係
（包絡線）を示している　図中の破線線は、荷重変位曲線における最終経路を示
23
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図一2．2．11　水平荷重と水平
　　　　　　変位との関係
図一2．2．12　水平荷重と水平
　　　　　　変位（包絡線）
している．供試体H4は終局荷重H，、（1004kN）に達したのに、次の載荷サイ
クル途中において引張り側フランジに突然、脆性的なクラックが発生して断面
が破断して終了した一t
荷重変位包絡線において破断するまで載荷回数の影響は見られない．これは
重補剛効果により圧縮側のフランジパネルの耐荷力が増加したためと考えられ
る’供試体H4は終局時には、圧縮側、引張り側フランジパネル共に塑性化し
ひずみ硬化領域に入っている，
　本実験での載荷方法は降伏点以降の変位振幅（δY～4bY）において総載荷
llil数は40回以1：である　これは、実際の大地震時に考えられる鋼箱形断面橋
脚の応答変位の繰り返し回数と比較して多いものと考えられる
　図一2．2．13には供試体H4の実験結果から算出した各荷重載荷サイクルの吸
収エネルギー量と平均水平変位との関係を示している．図中では吸収エネルギ
ー量E、を降伏時エネルギーEYで除し、また水平変位δを降伏水平変位δYで
除して、それぞれを無次元化している
　各載荷サイクルにおける吸収エネルギー量は平均変位の増大とともに、増加
し、基本モデルである供試体H2、およびII3のような吸収エネルギー量E。の
低下現象は見られない　これは、供試体H4の重補剛が補剛板の局部座屈の抑
制に有効に機能したためであろと考えられる一t供試体II4の最終的な吸収エネ
ルギー量E。は降伏時エネノレギーEYの約20倍に達しており、この点でも基本
モデルである供試体H2～II3（降伏時エネルギーEYの10～15倍）と比較して
著しく増大しているr一これらのことは、供試体II4において採用した重補剛断
面が鋼箱形断面橋脚の耐荷力、および変形性能の向上に有効であることを示し
ている
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図一2．2．13吸収エネルギー量E、／E，と平均変位δ／δYとの関係
図一2．2．14には供試体H4のド端ひずみ最大時、および最高耐荷力点におけ
る供試体の高さ方向のひずみ分布を示している（載荷方向の±は図一2．2．2参
照）r最下端のひずみは、基本モデルと同様に計測したひずみより外挿して求め
ている、
　図一2．2．14（a）、（b）は＋側載荷時におけるド端ひずみ最大時、および最高耐
荷力点における供試体の高さ方向のひずみ分布を示している．＋側載荷時にお
ける下端ひずみ最大時では、ひずみ分布は安定しており、最下端の圧縮ひずみ
ε，・，、は降伏時ひずみfYの約IO倍に達しており、引張りひずみεt｛、は降伏時ひ
ずみεYの約12倍に達している．特に基部のド端から全高の5°／oまでにひずみ
が集中していることがわかる，
　これに対して最高耐荷力点におけるひずみ分布では、最ド端の圧縮ひずみε
。tJは降伏時ひずみfYの約16倍に達しており、引張りひずみは、大きく圧縮側
に振れている　これは、ひずみゲージ近傍においてクラックが発生し、引張り
ひずみが開放されたためと考えられる．すなわち、供試体II4では局部座屈は
重補剛効果により抑制されたが、鋼材の引張りひずみが累積し、疲労限界に達
したものと考えられる，
供試体H4においては塑性化している領域は供試体全高の約25．O％であり、
最下端の圧縮ひずみε．は降伏時ひずみεYの10倍～16倍に達しており、その
ひずみ振幅は降伏時ひずみεYの20倍以ヒに達していることがわかる
　図一2．2．14（c）、（d）は・側載荷時におけるド端ひずみ最大時、および最高耐荷
力点における供試体の高さ方向のひずみ分布を示している一側載荷時における
下端ひずみ最大時では、ひずみ分布は安定しており、最下端の圧縮ひずみεtru
は降伏時ひずみεYの約9倍に達しており、引張りひずみεb、は降伏時ひずみ
fYの約14倍に達している、ここでも基部のド端から全高の5％までにひずみ
が集中していることがわかる．これに対して最高耐荷力点におけるひずみ分布
では、最下端の圧縮ひずみεCt、は降伏時ひずみεYの約13倍に達しており、＋
25
側載荷時と同様に引張りひずみは、大きく圧縮側に振れている、これもまた、
ひずみゲージ近傍においてクラックが発生し、引張りひずみが開放さたためと
考えられるe一このとき塑性化している領域は供試体全高の約25．0％であり、最
下端の圧縮ひずみε11は降伏時ひずみεYの9倍～13倍に達しており、そのひ
ずみ振幅は降伏時ひずみεYの20倍以1二に達していることがわかる
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図一2．2．14　供試体H4のひずみ分布（ひずみ最大時と最高耐荷力点）
図一2．2．15には供試体H4の破断クラックのスケッチを示している．破断はB
面のコーナーを基点にして広がっており、C面、およびB面にも拡大している
　　　　　　　　　　　　　　　　　（C）
　　　　　　　　　巳．
図一2．2．15　H4供試体破断状況のスケッチ
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写真一2．2．6には供試体H4の破壊状況の写真を示している，写真一2．2．6（a）
には供試体H4の破断面を示し、写真一2．2．6（b）には、載荷サイクノレb＝
120mm終r後に実施したおkび破断状況を示している，．低サイクル疲労に丈
ると思われるクラックは、コーナー部以外は、非常に浅い　この破面kり、供
試体H4の崩壊モードは脆卜’k破断であったことがわかる．なお、載荷実験前に
実施した磁粉探傷試験時に、この部分に溶接不良によるものと思われる微細な
クラック（オー一バーラッフ）が確認されている
（a）破断面拡大 （b）磁粉探傷試験B面D側（載荷サイクルδ＝120mm）
（c）H4供試体　B断面破断状況
（d）B面コーナー部（D側）拡大 （e）B面コーナー部（D側）拡大
写真一2．2．6　供試体H4の破壊状況
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（3）重補剛モデル（供試体H4）実験結果考察
　図一2．2．16には供試体H2、　H3、およびH4の実験結果から得られた頂部水
平荷重と水平変位の包絡線を示している、供試体H2、　H3、およびH4の実験
は両振り載荷で行ったため＋側載荷時と・側載荷時の水平荷重、および水平変位
の絶対値を平均し、これらの’lz均値を、それぞれの降伏時荷重HY、およびδY
で除して無次限化している．
　供試体H2、およびH3と供試体H4を比較した場合、供試体H2、および
ll3は基部、または充填コンクリート直h部の鋼単独部の補剛板に発生した局
部座屈に起因して耐荷力の低下は発生したが、供試体H4では、耐荷力の低下
は見られず、安定した変形性能を有しており、最高耐荷力点における変形性能
は降伏水’ド変位δYの約3倍となっている．このことは供試体H4が準拠した
制限値（式2．2．4～2．2．6）が局部座屈の抑制に効果的であり、変形性能の向ヒ
に有効であることを示している
　ただし、供試体H4の基部ひずみ振幅量は大きく、最大時では降伏時の20倍
以上のひずみ振幅となっており、（図一2．2．14参照）本実験で実施した大きな
載荷振幅の繰り返し載荷では、底サイクル疲労亀裂に起因する鋼箱形断面橋脚
の耐震性能上好ましくない脆性的な破壊モードとなる場合があることが実験的
に明らかになった　このことから、鋼製橋脚の基部構造に対しては、低サイク
ル疲労に対する十分な注意が必要である．
1．5
主、工酬拒時勘
0
図一2．2．16
　　　　H4最耐荷力点　　　’｛｝一｛｝一［Lロ司一一H4破断点
　　　　H4
　　　　　　2　　　3　　　4　　　5
　　　　平均水平変位δ／δY
平均水平荷重と変位の包絡線（重補剛の効果）
図一2．2．17には供試体H2、　H3、およびH4の実験結果から得られた吸収エ
ネルギー量E。1EYと平均水平変位δ／δYとの関係を示している．供試体H2、
およびII3と供試体H4を比較した場合、供試体H4の場合が最も高いエネル
ギー吸収最を有しており、載荷変位が小さい段階から吸収量が他の供試体と比
較して大きいことがわかる．このことから、供試体H4で採用した重補剛断面
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は鋼箱形断面橋脚の変形性能、および耐荷力の向上に効果的であることを示し
ている，，
20
　15（〉
R、山）
1
－Wミ時H以マ
06
最高耐荷力点一」H4
　　　2　　　3　　　4
平均水平変位（δ／δY）
5
図一2．2．17　供試体H4供試体H3との比較（重補剛の効果）
重補剛モデル（供試体H4）の実験結果より、明らかになったことをまとめる
と次のようになる．
（1）補剛材剛比および幅厚比パラメータの制限により、フランジがひずみ硬化
　領域に達しても局部座屈が発生せず耐荷力、および変形性能が基本モデル
　と比較して大きく向上した．
（2）供試体H4は、基部コーナー部に生じた微小なクラックが載荷サイクル
　3δYのときに進展し、最終的には脆性的な崩壊モードとなった，
（3）局部座屈を抑制するために採用した重補剛断面を有する鋼製橋脚の場合、
　繰返し回数と、応答変位振幅等の地震荷重の特性によっては、低サイクル
　疲労が先行し、脆性的な破壊性状を示す可能性がある．
（4）今後、鋼製橋脚の耐震設計に導入される動的応答解析においては、塑性ひ
　ずみの累積がi”想される部位の低サイクル疲労特性に関する注意が必要
　である
2．2．4　改良モデル（供試体H5～H8）の実験結果と考察9）’“13）
　基本モデル（供試体H1～H3）の実験結果から、補剛板の局部座屈を抑制す
ることが箱型断面をイfする鋼製橋脚の崩壊は補剛板の局部座屈に起因すること
が明らかになった　このことは、鋼箱形断面橋脚の耐荷力、および変形性能の
向Eに補剛板の局部座屈の抑制が有効であることを示している．
供試体H4では縦補剛材剛比γ／γ＊を5．⊂）以ヒに設定し、両振り載荷実験を行
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ったが、補剛板の局部座屈は抑制され、耐荷力、および変形性能は基本モデル
と比較して大きく向hした．，しかし、その崩壊モードは脆性的な崩壊モードと
なり、ある程度の冗長性を求められる箱型断面を有する鋼製橋脚の崩壊モード
としては好ましくないものとなった、
　これらの実験結果から、本実験では箱型断面を有する鋼製橋脚の最適断面構
成を実験的に明らかにするため補剛板の座屈パラメータに以下に挙げる値を設
定した．，表一2．2．3には改良モデルの諸元をまとめて示している一t
①板パネルの幅厚比パラメータRR＝0．39
②縦補剛材の幅厚比パラメータRl＝0．50
③縦補剛材剛比γ1γ＊ニ3．04　（供試体H8のみ、γ／γ＊ニ1．00である）
④軸力比σc1σYニ0．094
⑤細長比パラメータλ＝0．53
　供試体5～H6はすべて同じ断面構成とし、荷重載荷方法が異なっている
すなわち、供試体H5は単調載荷とし、供試体H6は両振り載荷で各載荷サイ
クルの繰り返し数は1回とした．そして供試体H7は両振り載荷で各載荷サイ
クルにおける繰り返し数は3回とした．．
表一2．2．3　改良モデル諸元一覧表
供試体名 H5 H6 H7 H8
荷重載荷方法 単鯛載荷i両側）
両振り載荷
@（1回）
両振り載荷
@（2回）
両振り載荷
@（1回）
　実験供試体
@P＝1284KN
ξ一巳　　一
@　に
　　一@　　　　　　　lc）設計パラメータ　　　　　　　　　　　・
@　±　　　　　SM490Ys　　　　　　　　　RL・　　039
@　　　　　二　　　Rパ　　　039　　　　　　】
@　　　　　　　．R　　　　O　50
@　　　　　　　‘γ’γ’　304
@　　　　　1　　σ’σ，　0094
@　　　　：1　　　互　　　053
@　　　　　　　　．了＝＝．，
@　　　　　　　A　　　　　　　　　　　　　　　　　　噌
@　　　　　　　」　　　　　　　　　≠「ヨ
@　　　　　　　．　　　　　品
@　　　　　　　・　　〉’°啄　　ヰ．一@　　　　、三L后一苛一勺P　　　　　　　　－一　〒・一一　　一◆
@　　　　　　　　　（b）断面図
荷重載荷方向
@　　　　戸
@ 　÷
　　　→　　　　一
@　　　　　　　　に｝設計ハラメータ
@　　．」．　　　　　　　　　SM490Y，　　　　D　　　　　　　　　R．・　　039‘　　　δ’’”　　　‘　▲　　　　　　　　　R．．　　039
@　　　　　1・　　　　　　　　　R　　　　O50
@　　　　　　　　γ’γ’　104
@　　＿一．＿　　　　　σノσ　　0094
@　　　　　　　　λ　　　　053　　　－一一∋　　　　　頃一　　　．＿．．　　　　　　　荷■載筒方向　　　　　　　　　　尋　　　　　　　　●
@　　一∵　∴　］い　　　　　　　　　　　　　　｜
鮪OL」il　　＿＝一二」　　】．　…　　一　　（a）側面図　　　　（b漸面図
1注）R・・　板パネルの幅厚比パラメータ⇔ランジ）　R．、　板パネルの幅厚比パラメータ（ウェブ）
@　　R　　耀補剛材の幅厚比パラメータ　　　　　　　　γ’γ゜　補剛材剛比
@　　σ　　軸圧縮応力　　　　　　　　　　　　　　　σ，　　降伏点
@　　λ　　細長比パラメータ
@　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　単位lmm）
供試体8の断面構成は供試体H6、およびH7と同様であるがダイアフラム間
隔を640mmとすることにより補剛材剛比をγ／γ★ニ1．0に低減している．
　実験は基本モデル、および重補剛モデルと同様に建設省｛二木研究所にて実施
したtt写真一2．2．7には供試体H5の載荷装置への据付状況を示している．
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壕i”
写真一2、2．7　供試体H5据付状況
（1）供試体H5の実験結果
　図一2．2．18には供試体Hl（片振り載荷）と供試体II5（単調載荷）の荷・重変
位曲線を示している　供試体ll5の載荷ははじめに、降伏水’じ変位δ、の1／3
を載荷したのち除荷し、再度、ほぼ載荷装置の載荷限界近くである450mmの
水’1元変位を与えた　供試体II5の最高耐荷力H。は783kNであり、その時の水
’P変位δ．は192．7mmであった．荷重がII。に達した直後、供試体基部の圧縮
応力状態のフランジパネルに座屈による明確な面外変位が発生し始めた　その
後、圧縮側ハネルの面外変位が増大するにっれて耐荷力は低ドした　発生した
座屈モー一一ドはダイアフラム位置、および縦補剛材位置を節とする板パネルにお
ける局部座屈であった　この時、圧縮応力状態のフランジパネル全体は塑性域
に達していたため、発生した座屈は供試体Hlと同様に塑性座屈である
　供試体田と比較すると、供試体ll5の最高耐荷力はあまり変わらないが、
耐荷力の低F度合いは緩やかであり、その変形性能も大きく向ヒしている　こ
れは設定した座屈パラメータが有効に機能し、局部座屈の発生を抑1ヒするだけ
でなく、局部座屈発生後の急激な耐荷力の低ドを防いでいることを示している
　図一2．2．19には供試体lllと供試体II5の載荷実験結果から算出した各荷重
載荷サイクルの吸収エネルギー一最と平均水平変位との関係を示している　基本
モデルの場合と同様に吸収エネルギー量E。を降伏時エネルギーEYで除し、ま
た水’P変位bを降伏水’ド変位δYで除してそれぞれを無次元化している　供試
体5の吸収エネルギー継E。は供試体Hlと比較して多く向Eしているが、こ
れは供試体115の載荷方法が単調載荷の両振り1回載荷であることが影響して
おり、単純には比較できない．しかし、供試体ll5の吸収エネルギー量Eaは
降伏時エネルギーEYの50倍以上に達しており、供試体Hlと比較して供試体
ll5は大きな吸収エネルギー量E。を有していることがわかる　ここでも、設定
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した座屈パラメータが箱型断面を有する鋼製橋脚の耐荷力、および変形性能の
向上に有効であることが示されている、
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図一2．2．18　Hu／HYとδ／δYとの関係
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図一2．2．19　E、／Eyとδ／δYとの関係
　図一2．2．20には供試体Hlと供試体H5の最高耐荷力点における供試体の高
さ方向のひずみ分布を示している．図中のひずみは各断面のコーナー部（ウェ
ブ縁端）のものである．ここで、引張りひずみを正としている．供試体H5の
降伏位置は降伏点σY＝438N／Mm2より求め、最下端のひずみ値は、基本モデ
ルと同様に実験より得られた値を外挿して求めたものである　供試体H5にお
いては塑性化している領域は供試体の全高の約2，5．0％であり、供試体H1と比
較しても大きくなっている一tまた、最ド端の圧縮ひずみε1、においても降伏時
ひずみいの30倍に達していることがわかる．これらのことは、供試体H5の
変形性能が供試体Hlと比較して、大きく向上していること示している．しか
し、供試体Hlと同様に、基部から、およそ5％程度の高さに大きな塑性ひず
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みが生じ、その変化も急激なものとなっている．
鋼製橋脚の特質として挙げられる．
このことは箱型断面を有する
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　　　　（b）改良モデル供試体H5
図一2．2．20　供試体高さ方向ひずみ分布
写真一2．2．8には供試体H1と供試体H5のフランジの座屈状況を示している
供試体Hlの崩壊座屈モードはダイアフラム位置を節とする補剛板バネノレ全体
にわたるものであったが、供試体H5の崩壊座屈モードはダイアフラム、およ
び縦補剛材を節とする板パネルの座屈モードであったことがわかる　この座屈
モードはフランジ全体が座屈する場合と比較して、より断面形状を保持する能
力が高く座屈発生後の鋼箱形断面橋脚の急激な耐荷力の低ドを抑制する座屈モ
ードである
写真一2．2．9には供試体H1と供試体H5の縦補剛材の座屈状況を示している．
これらの写真は実験終了後に供試体を切断し、内部を撮影したものである．こ
れらより、供試体H5の内部の縦補剛材も横倒れ座屈しているが、その発生位
置は供試体Hlと比較して、より基部に近く、縦補剛材の座屈範囲が小さいこ
とがわかる．
　これらのことから、設定した座屈パラメータの制限値のうち、特に縦補剛材
剛比γ／γ＊を3．0以1二とすることで、補剛板に発生する局部座屈のモードをよ
り、冗長性の高いダイアフラム、および縦補剛材間の板パネルの局部座屈へ誘
導できることが、実験的に明らかとなった．
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（a）　H1フランジ座屈状況
（b）　H5フランジ座屈状況
写真一2．2．8　供試体H1と供試体H5のフランジ座屈状況
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』』一 　　　　　　　　　　　　、d
（a）　H1　縦補剛材座屈状況
写真一2．2．9
（b）　H5　縦補剛材座屈状況
供試体H1と供試体H5の縦補剛材座屈状況
35
（2）供試体H6実験結果
　図一2．2．21には供試体H2（γ／γ’＝1．0）と供試体H6（γ／γ　’＝3．0）との荷重変
位曲線を示している．供試体H6の最高耐荷力H，、は8614kNであり、その時
の水平変位δ。は185．8mmであった，供試体H6の実験では、まず縦補剛材
間の板パネルに縦補剛材の位置を節とする微小な面外変位が観察された．しか
し、耐荷力は低下しなかった　その後、この面外変位が増大し、断面の角部に
ある補剛材間の板パネルの顕著な座屈により耐荷力は低下した　発生した座屈
モードは最終崩壊に至るまで、ほぼ縦補剛材位置を節とする形態を維持してい
た　供試体H2と比較して供試体H5の場合と同様に耐荷力、および変形性能
が大きく向iiしたことがわかるit
これらのことは、設定した座屈パラメータに対する制限が、鋼箱形断面橋脚の
耐荷力、および変形性能の向ヒに効果的であることを示している．特に、縦補
剛材剛比γ！ゾの値を3．0以hとすることにより、座屈モードが補剛板全体の
座屈モードから縦補剛材間の板バネルの座屈モードになる．この結果、薄肉補
剛断面の形状保持能力が増し、耐荷力、および変形性能が向hするものと考え
られる，
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　　　　　（b）改良モデル供試体H6
図一2．2．21H、／Hyとδ／δyとの関係
図一2．2．22には供試体H2と供試体1－1　6の載荷実験結果から算出した各荷重
載荷サイクルの吸収エネノレギー量とV一均水平変位との関係を示している　図中
では吸収エネルギー量E　；1を降伏時エネルギーEYで除し、また水’P変位δを降
伏水平変位δYで除してそれぞれを無次元化している．供試体H2では各載荷
サイクルにおける吸収エネルギー量は座屈発生後に生じた耐荷力の低ド後も増
大しているが、基部フランジパネルの座屈による面外変位の増大とともに座屈
が発生した次の載荷サイクルでは吸収エネルギー量が低下している，
　これに対して供試体H6の吸収エネルギー量E、，は、座屈発生後も増加してい
ることがわかる　また、供試体H6の吸収エネルギー量E、，は供試体H2と比較
して大きく向1：しており、供試体H6の吸収エネルギー量E、、の最大値は降伏
時エネルギーEYのおよそ40倍に達している一これらのことは供試体H6の耐
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荷力、変形性能、後座屈強度、および冗長性が供試体H2と比較して非常に大
きいことを示しており、設定した座屈パラメータが箱型断面を有する鋼製橋脚
の耐荷力、および変形性能の向上に有効であることを示している，．
20　［一一一・　－tl　　　　tfL－’
（〉
最高耐荷力点
べ寸
→←▼C
　　　パ（｛「己「　2　3　4
　　　　平均水平変位（δノδY》
（a）基本モデル供試体H2
　80－一＿T－・丁一▼－T－一丁一“▼w▼
－　70－
－　　ンー□60・
　　　　m　　　　b牛5・：　・緬力点
二W40　　　　　・
1ミ3。：
：呈2・：　　？
・督10
i％一了・　＿　　．　．　　．　　　　　　　　　　　　23456789　平均水平変位（δ’δY）
（b）改良モデル供試体H6
図一2．2．22　E、／EYとδ／δyとの関係
図一2．2．23には、供試体H2と供試体H6の＋側最高耐荷力点における断面コ
ーナー部の圧縮ひずみ、および引張りひずみの高さ方向の分布を示している
最ド端のひずみは近傍のひずみゲージより得られた実験データの外挿により計
算したものである　供試体H6の＋側最高耐荷力点においては、塑性化してい
る領域は供試体の全高の約30％に達しており、基部のひずみは圧縮、引張りと
もに降伏ひずみεYの約20～30倍に達しており、供試体H2と比較して、塑
性ひずみ、および塑性化領域も増大していることがわかる　また、供試体H5
と同様にド端から全高の5％程度のところで、ひずみが急激に増大しているこ
とがわかる．
　　日工≧杓嘔
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（a）基本モデル供試体H2
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（b）改良モデル供試体H6
図一2．2．23　ひずみ分布（＋側最高耐荷力点）
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　図一2．2．24には、供試体H2と供試体H6の’側最高耐荷力点における断面コ
ーナー部の圧縮ひずみ、および引張りひずみの高さ方向の分布を示している
供試体H6の・側最高耐荷力点においても、塑性化している領域は供試体の全高
の約30％に達しており、基部のひずみは圧縮、引張りともに降伏ひずみεYの
約20倍に達している．供試体H2と比較して、塑性ひずみ、および塑性化領
域も増大していることがわかる．，ここでも、＋側最高耐荷力点と同様に下端か
ら全高の5％程度のところで、ひずみが急激に増大していることがわかる．
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図一2．2．24　ひずみ分布（一側最高耐荷力点）
写真一2．2．10には供試体H2と供試体H6のフランジの座屈状況を示してい
る　供試体H2の崩壊座屈モードはダイアフラム位置を節とする補剛板パネル
全体にわたるものであったが、供試体H6の崩壊座屈モードは供試体H5と同
様にダイアフラム、および縦補剛材を節とする板パネルの座屈モードであった
ことがわかる．この結果、両振り載荷においても、縦補剛材剛比γ！γ＊を3．0
以上とすることで、補剛板に発生する局部座屈のモードを冗長性の高いダイア
フラム、および縦補剛材間の板パネルの局部座屈へ誘導できることが、実験的
に明らかとなった
写真一2．2．11には供試体H2と供試体H6の縦補剛材の座屈状況を示してい
る．これらの写真は実験終r後に供試体を切断し、内部を撮影したものである
供試体H2、および供試体H6の内部の縦補剛材はともに横倒れ座屈している
が、供試体H2の場合は供試体H6と比較して外側板バネノレの局部座屈による
面外変位に追随して、外側板パネルと縦補剛材の溶接部の直線性が崩れていろ
ことがわかる，これに対して供試体H6の場合は同様な部位における直線性は
保持されており、縦補剛材の形状保持能力が供試体H2と比較して高いことが
わかる　また、供試体H6の縦補剛材の先端に亀裂が生じている．これは両振
り載荷で実験を行ったため、縦補剛材の座屈に起因する局部的なひずみが累積
して縦補剛材の先端に亀裂が生じたものと考えられる
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供試体H2フランジ座屈状況（a）
供試体H6フランジ座屈状況（b）
供試体H2と供試体H6のフランジ座屈状況写真一2．2．10
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（a）　供試体H2　縦補剛材座屈状況
　　　　　　（b）　供試体H6　縦補剛材座屈状況
写真一2．2．11　供試体H2と供試体H6の縦補剛材座屈状況
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　図一2．2．25には供試体H2（γ／γ★＝0．56）と供試体H7（γ！γ★＝3．O）との荷重
変位曲線を示している、供試体H7の最高耐荷力H。は827kNであり、その時
の水’iZ変位δ，，は154．3mmであった供試体H7の実験は両振り載荷で行い、
各載荷サイクルの繰り返し数を3同としている．供試体H7の実験では、供試
体H6と同様に、まず縦補剛材間の板パネルに縦補剛材の位置を節とする微小
な面外変位が観察された．しかし、耐荷力は低ドしなかった．その後、最高耐
荷力点に達したのち、次の載荷サイクルにおいて、この面外変位が繰り返し回
数に応じて増大し、断面の角部にある補剛材間の板パネルの顕著な座屈により
耐荷力は低下した一t発生した座屈モードは最終崩壊に至るまで、ほぼ縦補剛材
位置を節とする形態を維持していた．
　供試体H6と比較して、供試体H7の耐荷力、および変形性能が減少してい
るがその差は小さい　しかし、基本モデルの場合と同様に最高耐荷力点に達し
た後の耐荷：力の劣化は供試体H6より激しいものとなっている（図一2．2．21参
照）このことは鋼箱形断面橋脚の最高耐荷力点以降の挙動は載荷方法、すなわ
ち地震荷重の特性に大きく影響されることを示している　また、供試体H2と
比較して供試体H5、供試体H6の場合と同様に、供試体H7の耐荷力、およ
び変形性能が大きく向1二したことがわかる（図一2．2．18、および図一2．2．21参
照）
　これらのことは、設定した座屈パラメータに対する制限が、鋼箱形断面橋脚
の耐荷力、および変形性能の向ヒに効果的であることを示している．特に、縦
補剛材剛比γ！ゾの値を3．Oとすることにより、座屈モードが補剛板全体の座
屈モードから縦補剛材間の板パネルの座屈モードになっている．この結果、薄
肉補剛断面の形状保持能力が増し、耐荷力、および変形性能が向上するものと
考えられる　そして、最高耐荷力点に達するまで、すなわち、局部座屈が生じ
るまでは、鋼箱形断面橋脚の挙動における荷重載荷方法の影響は小さい．
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図一2．2．25H、／Hyとδ／δ，との関係
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　図一2．2．26には供試体H2と供試体H7の実験結果から算出した各荷重載荷
サイクルの吸収エネルギー量と平均水平変位との関係を示している　図中では
吸収エネルギー量E。を降伏時エネルギーEYで除し、また水平変位δを降伏水
平変位δYで除してそれぞれを無次元化している．供試体H2では各載荷サイ
クルにおける吸収エネルギー量E、、は座屈発生後に生じた耐荷力の低ド後も増
大しているが、基部フランジパネル座屈のよる面外変位の増大とともに座屈が
発生した次の載荷サイクルでは吸収エネルギー量が低ドしている一
　これに対して供試体H7の吸収エネルギー量E、，も座屈発生後に生じた耐荷
力の低ド後も増大しているが、基部フランジパネルの座屈による面外変位の増
大とともに座屈が発生した次の載荷サイクルでは吸収エネルギー量が低下して
いる、しかし、供試体H2と比較して大きく向liしており、供試体H7の吸収
エネルギー量E，，の最大値は降伏時エネノレギーEYのおよそ30倍に達している一
　これらのことは供試体H7の耐荷力、変形性能が供試体H2と比較して非常
に大きいことを示しており、設定した座屈パラメータが箱型断而を有する鋼製
橋脚の耐荷力、および変形性能の向｝二に有効であることを示している．
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図一2．2．26　E、／EYとδ／δYとの関係
　図一2．2．27には、供試体II2と供試体H7の＋側最高耐荷力点における断面コ
ーナー部の圧縮ひずみ、および引張りひずみの高さ方向の分布を示している
最下端のひずみは近傍のひずみゲージより得られた実験データの外挿により計
算したものである，供試体H7の＋側最高耐荷力点においては、塑性化してい
ろ領域は供試体の全高の約30％に達しており、基部のひずみは圧縮、引張りと
もに降伏ひずみεYの約20倍に達しており、供試体H2と比較して、塑性ひず
み、および塑性化領域も増大していることがわかる．また、供試体H5と同様
に下端から全高の5％程度のところで、ひずみが急激に増大していることがわ
かる．
　図一2．2．28には、供試体H2と供試体H7の・側最高耐荷力点における断面コ
ーナー部の圧縮ひずみ、および引張りひずみの高さ方向の分布を示している一
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供試体H7の・側最高耐荷力点においても、塑性化している領域は供試体の全高
の約30％に達しており、基部のひずみは圧縮、引張りともに降伏ひずみεYの
およそ16～20倍に達しており、供試体H2と比較して、塑性ひずみ、および
塑性化領域も増大していることがわかる．ここでも、供試体H5、供試体H6
と同様に下端から全高の5％程度のところで、ひずみが急激に増大している．
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　　　　図一2．2．27　ひずみ分布（＋側最高耐荷力点）
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ひずみ分布（一側最高耐荷力点）
　写真一2．2．12には供試体H2と供試体H7のフランジの座屈状況を示してい
る、供試体H2の崩壊座屈モードはダイアフラム位置を節とする補剛板バネル
全体にわたるものであったが、供試体H7の崩壊座屈モードは供試体H5、お
よび供試体H6と同様にダイアフラム、および縦補剛材を節とする板パネルの
座屈モードであったことがわかる．この結果、両振り3回載荷においても、縦
補剛材剛比γ／γ＊を3．0以上とすることで、補剛板に発生する局部座屈のモー
ドを冗長性の高いダイアフラム、および縦補剛材間の板パネルの局部座屈へ誘
導できることが、実験的に明らかとなった
　写真一2．2．13には供試体H2と供試体H7の縦補剛材の座屈状況を示してい
る．これらの写真は実験終了後に供試体を切断し、内部を撮影したものである、
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（a）　供試体H2フランジ座屈状況
（b）　供試体H7フランジ座屈状況
写真一2．2．12　供試体H2と供試体H7のフランジ座屈状況
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（a）　供試体H2　縦補剛材座屈状況
　　　　　　（b）　供試体H7　縦補剛材座屈状況
写真一2．2．13　供試体H2と供試体H7の縦補剛材座屈状況
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　図一2．2．29には供試体H2（γ1γ★＝O．56）と供試体H8（γ／γ’＝1．00）の荷
重変位曲線を示している．供試体H8の断面構成は供試体H6、およびH7と
同様であるがダイアフラム間隔を640mmとすることにより補剛材剛比をγ／
ゾニ1．00に低減している．
　供試体H8の最高耐荷力H，，は779kNであり、その時の水平変位δ、，は
120．Ommであった，，供試体H8の実験は両振り載荷で行ない、各載荷サイク
ルの繰り返し数は供試体II6と同様に1回としている供試体118の実験でも、
供試体H6と同様に、まず縦補剛材間の板パネルに縦補剛材の位置を節とする
微小な面外変位が観察された，しかし、耐荷力は低下しなかった．その後、最
高耐荷力点に達したのち、次の載荷サイクルにおいて、この面外変位が繰り返
し1日1数に応じて増大し、最終的には補剛板全体が座屈するモードに移行して崩
壊した、
　補剛材剛比γ／ゾは、縦補剛材間の板バネルの座屈耐荷力と縦補剛材を含む
補剛板の座屈耐荷力を等値とすることにより求められ、この値を1．0とすろこ
とは、縦補剛材間の板バネルの座屈耐荷力と補剛板の座屈耐荷力が等しいこと
を示す，すなわち、弾性座屈理論では補剛材剛比γ1ゾが1．0以下のとき、補
剛板の座屈耐荷力が板パネルの座屈耐荷力より小さくなり、補剛板全体の座屈
が板パネルの座屈に先行して生じることになる，基本モデルH1～II3の実験で
見られた局部座屈モードがこれに相’liする．
　これに対して補剛材剛比γ／ゾが1．0より大きいときは、板パネルの座屈耐
荷力が補剛板の座屈耐荷力より小さくなり、板バネルの座屈が補剛板の座屈に
先行して生じる．改良モデルH5～H7の実験で見られた局部座屈モード、すな
わちダイアフラム、および縦補剛材位置を節とする座屈モードがこれに相当す
ろ
　供試体1－1　8は補剛材剛比γ／ゾが1．Oであり、ヒ記の2つの座屈モードの境
界に位置する　供試体H8の実験結果は補剛板が塑性領域に入っても、これら
の事実が成り立っことを実験的に明らかにしたものといえる．
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図一2．2．29H、／Hyとδ／δYとの関係
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　供試体H8は最高耐荷力点に達した後に耐荷力の劣化が生じているが、その
耐荷力、および変形性能は供試体H2と比較して大きく向上していることがわ
かるrtこれらのことは、縦補剛材剛比γ／ゾの値を1．0程度に低減しても、鋼
箱形断面橋脚の耐荷力、および変形性能の向ヒに効果的であることを示してい
る、
　図一2．2．30には供試体H2と供試体H8の載荷実験結果から算出した各荷重
載荷サイクルの吸収エネルギー量と平均水平変位との関係を示している．図中
では吸収エネルギー量E。を降伏時エネルギーEYで除し、また水平変位δを降
伏水’P変位δYで除してそれぞれを無次元化している．供試体H2では各載荷
サイクルにおける吸収エネルギー量Eaは座屈発生後に生じた耐荷力の低下後
も増大しているが、基部フランジパネルの座屈による面外変位の増大とともに
座屈が発生した次の載荷サイクルでは吸収エネルギー量が低ドしている
　これに対して供試体H8の吸収エネルギー量E。は座屈発生後に生じた耐荷
力の低ド後も増大している．そして供試体H8の吸収エネルギー量E。の最大
値は降伏時エネルギーEYのおよそ30倍に達しており、縦補剛材剛比γ／γ’の
値を3．0とした供試体H7（両振り3回載荷）の最大値とほぼ等しい（図一2．2．26
参照）一このことは供試体H2と比較して、供試体H8は最高耐荷力点以降の冗
長性において優れていることを示している，
　これらのことは供試体H8の耐荷力、変形性能が供試体H2と比較して大き
いことを示しており、縦補剛材剛比γ／γ★の値を1．0程度に低減しても鋼箱形
断面橋脚の耐荷力、および変形性能の向上に有効であることを示している、
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E、／EYとδ／δ，との関係
図一2．2．31には、供試体H2と供試体H8の＋側最高耐荷力点における断面コ
ーナー部の圧縮ひずみ、および引張りひずみの高さ方向の分布を示している．
最ド端のひずみは近傍のひずみゲージより得られた実験データの外挿により計
算したものである．
供試体H8の＋側最高耐荷力点においては、塑性化している領域は供試体の全
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高の約30％に達しており、基部のひずみにおいては、圧縮側は降伏ひずみεY
の約20倍に達しており、引張り側は降伏ひずみεYの約10倍に達している、
供試体H8は、供試体H2と比較して、塑性ひずみ、および塑性化領域も増大
していることがわかる．また、供試体H5、供試体H6、および供試体H7と同
様に下端から全高の5％程度のところで、ひずみが急激に増大していることが
わかる，．
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（a）基本モデル供試体H2　　　　　　　　（b）改良モデル供試体H8
　　　　図一2．2．31　ひずみ分布（＋側最高耐荷力点）
　図一2．2．32には、供試体H2と供試体H8の・側最高耐荷力点における断面コ
ーナー部の圧縮ひずみ、および引張りひずみの高さ方向の分布を示している
供試体H8の・側最高耐荷力点においても、塑性化している領域は供試体の全高
の約30％に達しており、基部のひずみは圧縮、引張りともに降伏ひずみεYの
およそ14～20倍に達しており、供試体II2と比較して、塑性ひずみ、および
塑性化領域も増大していることがわかる　また、供試体H5、供試体H6、およ
び供試体H7と同様に下端から全高の5％程度のところで、ひずみが急激に増
大していることがわかる
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　写真一2．2．14には供試体H2と供試体H8のフランジの座屈状況を示してい
る　供試体H2の崩壊座屈モードはダイアフラム位置を節とする補剛板パネル
全体にわたるものであったが、供試体H8の崩壊座屈モード｛ま供試体ll5、供
試体IIG、おkび供試体H7のように明確なダイアフラム、および縦補剛材を
節とする板ハネノレの座屈モードではなく、補剛板のほぼ中央では縦補剛材も含
んだ補剛板全　“gの座屈モードであったことがわかる　しかし、供試体II2のk
うに補ウェブの面外変形や断面コーナー部に膨らみは見られなかった　この二
t”．町‘’岬a
（a）　供試体H2フランジ座屈状況
　　　　　（b）　供試体H8フランジ座屈状況
写真一2，2．14　供試体H2と供試体H8のフランジ座屈状況
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とは、縦補剛材剛比γ／γ×の値を1．0に低減しても、断面の形状保持能力は供
試体H2と比較して向ヒしていることを示している
　写真一2．2．15には供試体H2と供試体H8の縦補剛材の座屈状況を示してい
るこれらの写真は実験終J’後に供試体を切断し、内部を撮影したものであろ
これらより、供試体H8の内部の縦補剛材も供試体II5、　H6、および供試体
H7と同様に横倒71座屈していることがわかる
（a）　供試体H2　縦補剛材座屈状況
　　　　　　（b）　供試体H8　縦補剛材座屈状況
写真一2．2．15　供試体H2と供試体H8の縦補剛材座屈状況
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　表一2．2．4には供試体Hlから供試体H8の実験結果の一覧を示している変
形性能、および耐荷力ともに改良モデル（供試体H4～H8）は基本モデル（供試
体H1～H3）と比較して向上していることがわかる、
表一2．2．4　実験結果一覧
No モデル
增@別
崩　壊
a[ド σY帖 δ，／δY H、／HY
H1 局部座屈 1．85 1．14
H2 基本cfル 局部座屈 415 1．70 1．20H3 局部座屈 2．45 1．32
H4 脆性破断 293 3．41 1．33
H5 局部座屈 3．41 1．27
H6 改良cfル 局部座屈 438 3．29 1．40H7 局部座屈 2．73 1．35
H8 局部座屈 2．25 1．23
ここでσ，v．材料試験から得られた下降伏点（kN／mm）、δ、：σ，＝σ，Mのときの降伏水平変位（cm）、
H，：σ，ニσ、vのときの降伏水平荷重（kN）、δ　．最高耐荷力点における水平変位（cm）をそれぞれ表
す。
（4）改良モデル実験結果考察
　図一2．2．33には供試体H6とH7の実験結果から得られた頂部水’P荷重と水
平変位の包絡線を示している．供試体H6、　H7は両振り載荷であるため＋側載
荷時と・側載荷時の水平荷重、および水平変位の絶対値を’ド均している
　供試体H6とH7とを比較した場合、基本モデルの場合と同様に最高耐荷力
点に達すろまでは、同様の経路を示していろが、最高耐荷力点に達したとき、
すなわち基部補剛版の局部座屈の発生以降は異なった経路を示しているit供試
体II7は供試体H6と比較して、急激に耐荷ノJが減少していることがわかる
このことから、改良モデルの場合においても基本モデルと同様に鋼箱形断面橋
脚の最高耐荷力は荷重載荷方法の影響を受けないが、最高耐荷力点以降の挙動
は荷重載荷方法の影響を大きく受けることを示している．
　図一2．2．34には供試体115、H6、およびH7の実験結果から得られた吸収エ
ネルギー量E。／EYと’ド均水’P変位δ／δYとの関係を示している　供試体II5が
最も大きな吸収エネルギー最E。！EYを示し、降伏日寺エネルギーEYの約60倍に
達しているが、これは供試体H5の載荷方法が単調載荷であることから、基部
補剛板の局部座屈の影響が少なかったためである
　供試体II6の場合は最高耐荷力点以降も増大し最終載荷サイクルにおいて吸
収エネルギー黄E。1EYが減少している　供試体H6の最大吸収エネルギー量
E。は降伏時エネルギー一・　EYのおよそ35倍に達している　これに対して供試体
H7の吸収エネルギー量E。は最高耐荷力点に達したのち、次の載荷サイクルに
おいて、同一一載荷変位における繰り返し回数に応じて急激に低下している　供
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試体H7の吸収エネルギー量E。の最大値は降伏時エネルギーEYの約25倍で
あり、供試体H7と比較して小さくなっている．／供試体H6と供試体H7の最
高耐荷力点における吸収エネルギー量E、JEYは一致しており、最高耐荷力点に
おける吸収エネルギー量E。は荷重載荷方法の影響を受けていないことがわか
る，，これらのことは、箱型断面を有する鋼製橋脚の耐荷力や変形性能を反映す
る吸収エネルギー量E、は荷重載荷方法の影響を大きく受けることを示してい
る　これまで観測されてきた地震荷重の特性は地域性や発生原因等により、多
種にわたっており、その特性を正確に予測することは困難である　また、鋼製
2
0
H7高耐荷力点
＼ 　　　　H6最高耐荷力点
　　平均水平変位δ／δY
図一2．2．33　平均水平荷重と変位の包絡線（荷重載荷方法の影響）
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図一2．2．34　吸収エネルギー量からみた荷重載荷方法の影響
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橋脚のような社会資本は不特定多数の大衆がユーザーであることからも、鋼製
橋脚の耐震設計は慎重に行うことが必要と考えられる．よって、今後の鋼箱形
断面橋脚の耐震設計においては、その終局状態を荷重載荷方法（地震荷重特性）
の影響が少ない最高耐荷力点を基準に設定することが妥当であるといえる．
　図一2．2．35には基本モデル供試体H2と改良モデル供試体H6、　H7、および
H8の実験結果から得られた頂部水平荷重と水平変位の包絡線を示している．
すべての供試体は両振り載荷であるため＋側載荷時と一側載荷時の水平荷重、お
よび水’P変位の絶対値を平均している．
　改良モデル供試体H6、H7、およびH8は基本モデル供試体H2と比較して、
耐荷力、および変形性能が向上していることがわかる，また、供試体H8（γ／
γ＊＝1．0）と供試体H6（γ／γ＊＝3．O）とを比較した場合、供試体H6のほう
が耐荷力、および変形性能ともに大きく、縦補剛材剛比γ！γ＊を大きくしたほ
うが箱型断面を有する鋼製橋脚の耐震性能の向liに効果的であることがわかる．
しかし、縦補剛材剛比γ／γ＊を大きくすることは縦補剛材の寸法が大きくなり、
鋼製橋脚柱断面の製作性に支障をきたす場合があるので、十分に注意する必要
がある．基本モデルの場合と同様に最高耐荷力点に達するまでは、同様の経路
を示しているが、最高耐荷力点に達したとき、すなわち基部補剛版の局部座屈
の発生以降は異なった経路を示している一供試体H7は供試体II6と比較して、
急激に耐荷力が減少していることがわかる．このことは、改良モデルの場合に
おいても基本モデルと同様に鋼箱形断面橋脚の最高耐荷力は荷重載荷方法の影
響を受けないが、最高耐荷力点以降の挙動は荷重載荷方法の影響を大きく受け
ることを示している．
2
　　　　　　　H7最高耐荷力点H8高耐荷力点
H2■古寸荷
4＿H6最高耐荷力点
7Y　δ　／6δ　位5変　平4水　均3平
図一2．2．35平均水平荷重と変位の包絡線（縦補剛材剛比γ／γ＊の影響）
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図一2．2．36には基本モデル供試体II2と改良モデル（供試体H6、　H7、およ
びH8）の実験から得られた各載荷サイクルの吸収エネルギー一一・量E。／EYと’P均
水平変位δ／δYとの関係を示している
供試体H2（γノγ＊＝O．56）と供試体H8（γ／γ＊＝1．0）、および供試体H7
（縦補剛材剛比γ／γ＊＝3．0）を比較した場合、供試体H8、および供試体H7
の吸収エネルギー量E。／EYの最大値は供試体H2の吸収エネルギー量E。／EY
の約2．5倍となっていることがわかる　また、供試体H6は最も大きな吸収エ
ネルギー量E。1EYを有しているが、これは荷屯載荷方法の影響で供試体H7と
比較して最高耐荷力点以降の局部座屈に起因する面外変位の進展状況が異なる
ためと考えられる、
　これらのことより、式（2．2．1）、および（2．2．2）の制限値を遵∵fし、縦補剛材剛
比γ1ゾの値を1．0以上に設定することが、鋼箱形断面橋脚の吸収エネルギー
量を大きく向｝二させることがわかる．
　また、改良モデル供試体H6、およびH7の吸収エネルギー最一C　，，／EYは、最
高耐荷力点に達するまでは’致している　このことは荷重載荷方法、すなわち
同一載荷サイクルにおけるくり返し載荷回数の影響を受けていないことを示し
ている．供試体H8の最高耐荷力点における吸収エネルギー量E、JEYは基本モ
デル供試体H2の約2倍となっており、供試体8の降伏時エネルギーEYの、お
よそ10倍の値を有している　このことは縦補剛材剛比γ1γ＊を1．O程度に低
減しても、基本モデル供試体H2と比較して、1一分な耐荷力、および変形性能
の向一ヒ効果があることを示している
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H8最高耐荷力点
2最高耐荷力点
　　　　H6（γ★／γ＝3．O）
H8（γYγ＝1．0）
H7　（γ／γ★＝3．0）
H2　（γ★／γ＝0．5）
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図一2．2．36　吸収エネルギー量からみた縦補剛材剛比γ／γ＊の影響
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改良モデル（供試体II5～H8）の実験から明らかになったこと列挙すると以F
のようになる
（1）改良モデル（供試体II5～H8）の耐荷力の低下は基本モデル（供試体Hl～
　H2）と同様に基部の補剛板の局部座屈に起因して発生した
（2）設定した座屈設計パラメータに対する制限値は、鋼箱形断面橋脚の吸収エ
　ネルギー－taを大きく向上させ、耐震性能の向Eに有効である　特に縦補剛材
　剛比γ／γ＊を3．Oに設定することで、基本モデル供試体H2と比較して、耐
　荷力、および変形性能が大きく向上することが確認できた，ただし、縦補剛
　材剛比γ／γ＊を3．0に設定するためには、縦補剛材の・f法の高さを大きく
　することやダイアフラム、および横補剛材間隔を小さくする必要がある場合
　があり、鋼箱形断面橋脚の製作性を損なう場合があるので注意が必要である
（3）縦補剛材剛比γ／γ＊を1．0程度に低減しても、基本モデル供試体H2と比
　較して、大きな耐荷力、および変形性能の向ヒが確認できた．縦補剛材剛比
　γ／γ＊は鋼箱形断面橋脚の製作性に与える影響が大きいので、設計対象で
　ある鋼箱形断面橋脚に要求される耐震性能や施工性、建築限界等の諸条件を
　十分考慮して適切な値を設定することが必要である．
（4）供試体H6とH7の実験結果の比較から最高耐荷力点に達するまでは、エ
　ネルギー一吸収量に差異はなく、荷重載荷方法すなわち同一載荷サイクルにお
　ける繰り返し回数の影響は少ない一しかし、最高耐荷力点以降の領域、すな
　わち局部座屈発生後の領域においては、荷重載荷方法の影響が大きく、不安
　定な挙動を示すよって鋼箱形断面橋脚の最高耐荷力点を終局状態とするこ
　とが、妥当であると考えられる
2．3　実用的解析法と解析モデル12）～17）
2．3．1　曲げモーメントMと曲率φとの関係
　鋼箱形断面橋脚の弾塑性挙動を解析的に求める場合、以下に挙げる方法があ
る　ここでは、実験結果をもとに①の局部座屈を考慮しない微小変位理論に基
づく方法により、鋼箱形断面橋脚の弾塑性挙動を求め、実験結果との比較検討
を行う、
①局部座屈を考慮しない微小変位理論にもとつく方法
②局部座屈を考慮しない有限変位理論にもとつく方法
③局部座屈を考慮する有限変位理論にもとつく方法
解析モデルの断面は縦補剛材を等価な外縁鋼板の板厚に置き換えた無補剛断
面である　等価板厚の算定においては、供試体の外形寸法を一定とし、断面2
次モーメントを・定として算出している．
　また、解析に使用した鋼材の応力とひずみとの関係はひずみ硬化を考慮した
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バイ・リニア型とした（図一2．3．1参照）．図中のEは弾性係数を示し、1・：　’は塑
性領域における鋼材の応力ひずみ曲線の勾配を示している（二次勾配）
σ 終局
降伏点
σ E°
E
ε，
一ε
0 ε ε
ε，
E
E曾 σ
降伏点
　終局点
図一2．3．1　鋼材の応力とひずみの関係
図一2．3．2には、無補剛断面と代表的な弾塑性応力状態を模式的に示している
これらの中立軸ξおよび抵抗曲げモーメントM，の算出においては式（2．3．1）、
および式（2．3．2）を満足するように求めた
　　　　　・x’・∫　・・t4　　　　　　　　　　式（2・3・1）
Afr・∫頑 式（2．3．2）
ここで、N：軸力、M．：抵抗曲げモーメント、およびy：図心軸からの距離を
それぞれ示す
　　　　遅　万’　　　　　T－＝”Tw　　σu
　　　　　　　　薗
工　　　　　　　　　　　　　’
†一一．
σu
図一2．3．2　代表的な応力状態
　なお、鋼箱形断面橋脚の曲げモーメントとllll率との関係は、断面分割法によ
り求めた　本解析においては、断面分害｜1数を400としている，
　これは薄肉断面を有する鋼製橋脚の場合、断面分割数を粗く設定すると、式
（2．3．1）、および式（2．3．2）により、断面の中立軸、および抵抗曲げモーメント
を求める時に誤差が大きくなり、中立軸の位置がlll確に求められない場合があ
るためである
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2．3．2　水平荷重と変位との関係
　道路橋示方書には、RC橋脚を対象として、橋脚の終局状態を応力とひずみ
との関係により定義し、水平荷霞Hと水平変位δとを求めてエネルギー一定則
により、RC橋脚の耐震性を照査する方法が規定されている1）．
　ここでは、これと同様にして、次に挙げる仮定条件に基づいて鋼箱形断面橋
脚の水平荷重Hと水平変位δとの関係を解析的に求め、実験結果との比較を行
う．
①供試体を片持ち梁としてモデル化し、付加曲げモーメントによる影響（P・△
　交｛］果）　（i考1痘しなし・，
②供試体σ）薄肉補剛断面を無補剛断面に換算する
③鋼材の応力とひずみの関係はひずみ硬化を考慮したバイ・リニア型とする．
①曲げモーメントにより断面内に生じる軸方向ひずみは中立軸からの距離に比
　例するものとする（平面保持σ）法則）
また、供試体の水平荷重Hと水平変位δは次にあげる方法により求めた、
①圧縮縁の圧縮ひずみεutの値を与えて、供試体基部断面の終局曲げモーメン
　トM．★を求め、供試体の高さ方向の曲げモーメント分布M（y｝を求ダ）る（図
一2．3．3参照）このときの水’lz荷重HはM。を荷重載荷位置までの高さhで
　除して求める
②求めたモーメント分布M（y）と対応する曲率分布φ（、）を求める（図一2．3．4参
　照）
③水’ド変位δは次式により求める
　　　　　δ・∫φωW　　　　　　　　式（2・3・3）
　なお、鋼箱形断面橋脚の曲げモーメントと曲率との関係（M・φ関係）において、
降伏点以降、5φYに達する領域（図一2．3．3、および図一2．3．4斜線部）で、曲
げモーメントの増大と比較して曲率が急増している、このため、鋼箱形断面橋
脚のM・φ関係を求める時、橋脚の高さ方向の分割数を適切に設定し、この範
囲の曲率と対応する曲げモーメントとの関係は、特に正確に求めなければなら
ない
　図一2．3．5には、解析結果（波線、および一点鎖線）と実験で得られた供試体
H6、117、およびH8の荷重一変位曲線の包絡線（実線）とを比較して示してい
る　図中の▲はE★／Eニ1／200とした時の下端断面の圧縮ひずみが10fY、およ
び20fYに達した時の解析値を示し、△はE’／E＝1／150のときのものである．
最高耐荷力点において、供試体H6、およびH7（γ／γ★＝3．0）の実験値と解析
値とを比較した場合、鋼材の2次勾配比Et／Eニ11200とし、基部断面の圧縮ひ
ずみf”が20いに達したとき、解析値と実験値とがほぼ一致することが明ら
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かとなったこのことは、図一2．2．21に示した実験結果とも良く一一致している．
　そして、鋼材の2次勾配比Et／Eニ11150の場合、基部断面の圧縮ひずみε。
が20εYに達したとき、水’P変位において解析値は実験値を若干大きく算定し
ているが、その差は小さい．，
　同様に供試体H8（γ／γ’＝1．0）の実験値と解析値とを最高耐荷力点で比較し
た場合、圧縮ひずみεt1が10εYに達したとき、解析値と実験値とが良く　一致
していることがわかる
　また、最高耐荷力点に至るまでの荷重と変位との関係において、実験値と解
析値とを比較すると、解析値は実験値より、水平荷重値を大きく算定している、
これは、本解析モデルでは残留応力を考慮していないためであると考えられる．
　　　　　　　　　　　　　　　　　ハ
　　　　曲げモーメントM　／M，　　　　　　　　　　　　　　　曲率　φ（y｝ldiY
図一2．3．3　曲げモーメント分布（概念図）　図一2．3．4　曲率分布（概念図）
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　　　　　　　　水平変位　δ（cm）
図一2．3．5　荷重一変位関係（静的解析結果）
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図一2．3．6には実験で得られた最高耐荷力点におけるひずみ値（図一2．2．24
参照）から求めた曲率分布を●で、そして鋼材の2次勾配比E’／Eニ11200、終
局圧縮ひずみfu＝20εYにおける解析結果から得られた曲率分布を実線で示し
ている．解析値と実験値はよく　一致していることがわかる．これらの結果から、
式（2．3．4）に挙げる制限値を満足する鋼箱形断面橋脚の終局状態を式（2．3．5）
のように規定した
板パネルの幅厚比パラメータ：RR　≦0．4
縦補剛材の幅厚比パラメータ：Rノ　≦O．5
縦補剛材の補剛材剛比　　　：γ／y’≧IY
　　　　　　　ここで、βニ1～3
｝
」共こ（2．3．4）
鋼箱形断面橋脚の終局圧縮ひずみh、
1．0≦γ／y“＜3．0のとき　オ、，＝10ε｝・
3．0≦γ／γ’　　のとき　オu＝20ε｝’
｝
式（2．3．5）
1
0．8
≡
三　〇．6
岳
eIR　O．4
自i
0．2
●・実験値
供試体高さH＝600cm
解析値（E／E＝11200，εu＝20εY）
　　0
　　0　　　　　　　10　　　　　　　20
　　　　　　　　　　　φ（，）1φY
図一2．3．6　曲率の分布（供試体H6最高耐荷力点）
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2．4　変形性能評価方法6）・7）
2．4．1　鋼箱形断面橋脚の断面設計
　一般に、鋼箱形断面橋脚の変形性能は、降伏点以降の弾塑性挙動を考慮した
水平荷重Hと水平変位δをもとに評価されている．一
　本解析では、鋼箱形断面橋脚の曲げモーメントと曲率との関係に着目して、
断面の大きさ、ならびに軸力比の影響にっいて検討した．なお、解析方法は2．3
で述べた方法と同様である．
鋼箱形断面橋脚の断面設計は、式（2．3．4）に設定した座屈パラメータの制限値
を満足するように設計したrtただし、縦補剛材剛比はγ／ゾ＝3に設定してい
る．また、断面の大きさは50cm～500cmの範囲で50cmつつ増大させて外形
寸法を設定した，外縁鋼板（フランジ、ウェブ）、および縦補剛材の板厚は同
じものとし、縦補剛材の設置間隔は50cmと固定している　この断面を元に等
価断面を算定して解析を実施した．着目した主なパラメータは軸力比σc．／σY
である
　なお、本解析モデルの断面は等価板厚を用いた無補剛断面とし、局部座屈は
考慮していない、また、鋼材はSM490Yを用い、ひずみ硬化を考慮し、
E★！Eニ1／200とした．また、鋼箱形断面橋脚の終局圧縮ひずみは、いu＝20fY
としている．
表一2．4．1には本解析におけるパラメータを示している．，なお、フランジ、ウ
ェブの板幅は同値であり、断面はほぼ正方形断面を形成している
表一2．4．1　パラメトリック解析に用いた諸元
外縁板幅（cm）
軸力比σ。／σy
　　　50～500
0．00，0．01，0．03，0．05，0．07，
　　0．10，　0．15
降伏点（KN／mm2） 367　（SM490Y）
1ヤング係数E（kgf／cm2）
E＊／E
2．ox105
1／200
2．4．2　弾塑性挙動と軸力比との関係
解析結果を、図一2．4．1、および図一2．4．2に示す　図一2．4．1には、終局曲率
と軸力比との関係を示し、図一2．4．2には、終局曲げモーメントと軸力比との
関係を示している，
　なお、図中の縦軸の終局曲率、および終局曲げモーメントは、それぞれ軸力
比σc／σYニOにおける降伏曲率φYo、ならびに降伏曲げモーメントMyoで無次
元化している
　図一2．4．1より、終局曲率と軸力比との関係には、線形関係があり、ほぼ次式
の関係を満足しており、断面寸法に関する差異は見られなかった一
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　　　　　φu／φyo＝・27．33（σ01σ｝う＋Eu／εY　　　　　　　　　　　　　　エペ（2．4．1）
図一2．4．2より、終局曲げモーメントと軸力比との関係においても、線形関係
がみられ、ほぼ次式を満足している．
M，，〃レfγo＝・0．307（σo／σ｝う＋1．231 式（2．4．2）
軸力比と終局曲げモーメントとの関係を、断面寸法において比較すると、断
面・i一法をBニ50～500cmと大きく変化させたにもかかわらず、ここでも、断面
寸法に関する差異は、ほとんど見られなかった．
　　　　　10
0
図一2．4．1
　0．05　　　　　　01　　　　　　0．15
　軸力比　σ，1σY
終局曲率と軸力比との関係
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‡；！8臨）
一◆一：　　150（cm）
一◇一：　　200（cm）
≡1≡：　　　…§§i…Eミ｝
一tS－：　　400（cm）
：：…き88留
　　　　0　　　　0　　　　　　　　　0．05　　　　　　　　01　　　　　　　　015
　　　　　　　　　軸力比σ♂σY
図一2．4．2　終局曲げモーメントと軸力比との関係
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2．4．3　弾塑性挙動と圧縮縁端ひずみとの関係
　図一2．4．3には、曲率変形性能と縁端圧縮ひずみ比との関係を示し、図一2．4．4
には、曲げモーメント比と縁端圧縮ひずみ比との関係を示している
　ここで、図中の曲率、および曲げモーメントは、それぞれ軸力比σc／σYニO
とした場合の降伏曲率φYo、ならびに降伏曲げモーメントMYoで無次元化して
いる　これらをそれぞれ、曲率変形性能φ11ソφYo、および曲げモーメント比
MuソMYoと定義する　また、横軸は縁端圧縮ひずみf。★を鋼材の降伏ひずみ
εYで無次元化し、これを圧縮ひずみ比ε。ソεYとする
　図一2．4．3より、曲率変形性能φuソφYoと圧縮ひずみ比ε。★！εYとの関係に
は、線形関係がみられ、ほぼ次式を満足している
φuソφ｝・o＝（1・σc／σ｝うEt，ソE｝’ 式（2．4．3）
　また、図一2．4．4より、曲げモー一メント比Mu★！MYoと圧縮ひずみ比s　u★／　fY
との関係において、軸力比にっいて比較すると、弾性範囲（M。’／MYo≦1．O）にお
いては、ほぼ線形的に低ドしているが、弾塑性領域（M。ソMYo＞1．0）においては、
曲げモーメント比M，、’／MYoは軸力比σc／σYの影響をほとんど受けていないこ
とがわかる　これは、本研究において、設定した軸力比の範囲では、軸力によ
る断面内の圧縮応力領域が小さく、断面の抵抗曲げモーメントに与える影響が
小さいためと考えられる．
　また、圧縮ひずみ比fllソいYと曲げモーメント比M。ソMYoとの関係は、次式
の関係を満足している，
㌫1：1：1；蒜∵1㌫ll．214胃：：：：：ll：：：；ぼ式（＿）、。），L，C、
MソM。。．。．。。565，れ。＋1．。92（、3〈，。’／　E　｝r）」
　図一2．4．5には軸力比σc／σYニ0．10における、曲率変形性能φ．★／φYと圧縮
ひずみ比f　ut／　fYとの関係を示している
　曲率変形性能φ。ソφYと圧縮ひずみ比fut／　SYとの関係について、座屈パラ
メータに対する制限値を満足する鋼箱形断面橋脚では断面・1’法による差異は見
られず、式（2．4．3）の関係をすべての断面・」’法において満足している
　これらのことから、鋼箱形断面橋脚の終局状態を最高耐荷力，・iiとした場合、
縁端圧縮ひずみf　u★の1直を決定することにkり、そのときの弾塑性曲率φ．★、
および曲げモーメントM．★は式（2．4．3）～（2．4．4）により簡易的に求められる
そして、求められた曲げモーメントM．★と曲率φ。★との関係から水平荷重と水
平変位との関係は式（2．3．3）により求められる
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02
担10
　　10
圧縮ひずみ比εソε，
図一2．4．3　曲率変形性能と縁端圧縮ひずみ比との関係
1．5
　　10
圧縮ひずみ比　εuツεY
図一2．4．4曲げモーメント比と縁端圧縮ひずみ比との関係
20
碧10
十；VNk＝50（cm）
一◆一：
一◇一：VVF200（cm）
‡：隅雛詔
　　10
圧縮ひずみ比　εu’1εY
図一2．4．5曲率変形性能と縁端圧縮ひずみ比との関係
　　　　　（σc／σYニ0．10）
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実用的解析法と解析モデルに関する研究において得られた知見をまとめると
次のようになる
（1）供試体H6～H8の実験結果と解析結果との比較より、最高耐荷力点におい
　て、鋼材の2次勾配比をE★／Eニ1／150～1／200の範囲に設定したとき、最
　下端断面の圧縮ひずみfl、は10εY（γ／γ★＝1．Oのとき）～20εY（γ／
　γ★＝3．0のとき）に達しており、解析値は実験値をよく近似している
（2）座屈パラメータに対する制限値を満足する鋼箱形断面橋脚の終局曲率φut、
　および終局曲げモーメントMu★と軸力比σ（・／σYとの関係は、断面寸法によ
　らず線形関係があることが明らかとなった．
（3）座屈パラメータに対する制限値を満足する鋼箱形断面橋脚の曲率変形性能
　φ。ソφYと圧縮ひずみ比f。ソεYとの関係は、線形関係を示す　また、断面
　の大きさによる影響は無く、軸力比σc／σYが増加すると、曲率変形性能
　φ。ソφYが低ドすることが明らかとなった．
（4）曲げモーメント比M。ソMYoと圧縮ひずみ比fuソεYとの関係は圧縮ひずみ
　比ε．ソξYの範囲に応じて、　’義的にモデル化できる．
（5）鋼箱形断面橋脚の終局状態を最高耐荷力点とした場合、縁端圧縮ひずみε。★
　の値を決定することにLり、llh率φu★、および曲げモーメントM．★は簡易的
　に求められる
（6）提案した推定方法を用いれば、鋼箱形断而橋脚（片持ち梁）の弾塑性挙動、
　すなわち曲げモーメントと曲率との関係は比較的簡単に求められ、鋼箱形断
　面橋脚の弾塑性挙動を考慮した耐震設計に係る労力を軽減できる
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第3章　鋼円形断面橋脚の変形性能実験と実用的解析モデルの提案
3．1　概　説
兵庫県南部地震により被災した鋼円形断面橋脚の代表的な被災状況は、象足
座屈であったJ一この座屈現象は大地震時にまず、圧縮縁端の外縁鋼板に局部座
屈による面外変位が発生し、その後、地震時慣性力が繰り返し載荷され、この
面外変位が全周に伝搬して生じるものである．この局部座屈は、断面変化点、
および開口部（マンホール）等に発生しており、ほぼ全周にわたって亀裂が生
じた橋脚も見られた．
鋼円形断面橋脚の変形性能を向上させるためには箱形断面の場合と同様に、
まず局部座屈を抑制すること、そして面外変位が橋脚全周に伝搬するモードを
縦補剛材により抑制することが効果的であると考えられるそこで、本章では、
この縦補剛材が、鋼円形断面橋脚の変形性能に及ぼす影響を実験的に明らかに
するため、IE負交番載荷実験を行った．そして、ひずみ硬化を考慮した実用的
解析モデルによる解析結果との比較検討を行い、鋼円形鋼製橋脚の終局状態、
および変形性能の定量的評価方法に関する一手法を提案している1）　“’　：；）
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3．2　変形性能実験
3．2．1　実験概要4）
　実験は、建設省上木研究所・部材耐震実験棟において実施された一tまた、荷
重載荷方法は軸力Pを載荷しながら変位制御で行った、
本実験で用いた実験供試体H9を表一3．2．1に示す．供試体H9は、局部座屈
を抑制するため、幅厚比パラメータRl≦0．5を満足する縦補剛材が円筒内に8
本設置されている．t表中のtoは、これらの縦補剛材の剛性を考慮した場合の等
価板厚である．この等価板厚toにっいては後述する．
　また、供試体H9は兵庫県南部地震により被災した鋼製橋脚の再構築に採用
された橋脚の断面構成を忠実に縮尺1／3で再現したものである一t図一3．2．1に
は載荷方法のパターンを示している．載荷方法は、両振り載荷であり、同一載
荷変位における繰り返し載荷回数は1回である一
表一3．2．1　実験供試体H9
H
▲
08．O
⊥
　　　　　　　　（C）設計パラメータド笥　織撫i鑑
　　一評azameae1比パラ・一タ．胴42
　　＿＿：」　軸圧縮応力比　　　　　　　：σ，／σy＝0057‘1
　　　　‘細長比パラメータ　　扁58　v
　　　　　：：；次モ　ト1識当
　　　　　形状係数　　　　　　　　　　α＝127　　　　　載荷鋤　　　　P．745kN　1！
　　　o　　降伏水平荷重（公称降伏応力）　Hl＝382kN
　　　‘廷　　降伏水平変位（公称降伏応力）　δ，＝485㎜
　　　▲
　　　　　　　　亘重璽・亙方向
　　＆・1　　　－：』ノ12
　　　　1
　　　　　　　　　776　　 ‘　 　　ll⑪ 　　　　　　・4　　　　　　　　　li，　　　↓l　　Ii　　12　　　－9i　　　i・t’11㌍・　1　　　＆　　巴．壷一二＿
（a）側面図　　　　　　　　　（b）断面図　　　寸法単位（m）
4δ，
3δ，
2δ，
1δ，
　0
－1δ、
－2δ、
－3δv
－4δs
図一3．2．1　荷重載荷方法
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3．2．2　実験結果と考察
　図一3．2．2には、供試体H9の荷重一変位曲線を示しているr一
供試体H9は、降伏点以降、載荷変位2δYに達したとき、供試体基部の縦補
剛材間中央部に局部座屈による微小な面外変位が発生したが、耐荷力はk昇し
た．
　載荷変位5δYの時、局部座屈による面外変位が、供試体基部の圧縮応力状態
にある外縁鋼板に約10mm程度の面外変位が観察され、耐荷力は緩やかに低ド
した　しかし、その座屈モードは、縦補剛材位置を節とするものであり、面外
変位の［i］周方向への伝搬は縦補剛材位置で抑止されていた
　その後、載荷変位の増大に応じて、面外変位が増大し、供試体H9は崩壊し
た，座屈モードは崩壊時においても、縦補剛材位置を節とするモードを維持し、
面外変位の円周方向への伝搬は観察されなかった．
　これらのことは、鋼管の内側に設置した縦補剛材が、局部座屈の発生を抑制
するとともに、局部座屈発生後も面外変位の円周方向への伝搬を抑止し、断面
の形状保持に効果的であったことを示している、
　最高耐荷力点後の耐荷力の劣化は、局部座屈による面外変位の増大とともに
進展した．文献5）には、鋼円形断面橋脚の耐荷力の劣化は局部座屈に起因して
発生し、最高耐荷力においては、載荷方法の影響は小さいが、最高耐荷力点後
の挙動は荷重載荷方法の影響が大きいことが示されている．また、その耐荷力
の劣化メカニズムについては定量的評価法の確立にまでは至っていないことが
報告されている．これらのことから、本研究では鋼円形断面橋脚の終局状態を、
荷重載荷方法の影響が少ない最高耐荷力点をとする．
1000
25005工
酬　　0
　－500
一1000
Hu＝668（kN）
δu＝211（mm）
一400　　　－200　　　　0　　　　200　　　400
　　　水平変位　δ　（mm）
図一3．2．2　荷重一変位曲線
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3．3　実用的解析法と解析モデル
3．3．1　曲げモーメントMと曲率φとの関係
　解析モデルの断面は縦補剛材を等価な外縁鋼板の板厚に置き換えた無補剛断
面であるe一等価板厚の算定においては、供試体の外形寸法を一定とし、断面2
次モーメントを一定として算出している、等価板厚の算定方法には断面積を一一
定とする方法や、全塑性モーメントを一定とする方法があるが、本研究では、
供試体の最高耐荷力点に達するまでの曲げ挙動に着目しているため断面2次モ
ーメントを一一定として等価板厚を算定した．
　また、解析に使用した鋼材の応力とひずみとの関係はひずみ硬化を考慮した
バイ・リニア型とした（図一3．3．1参照）．図中のEは弾性係数を示し、E★は塑
性領域における鋼材の応力ひずみ曲線の勾配を示している（二次勾配）．
　図一3．3．2には、本解析において着目した弾塑性応力状態を示している，これ
らの中立軸ξおよび抵抗曲げモーメントM．の算出においては式（3．3．1）、およ
び式（3．3．2）を満足するように求めた．，
　　　　　　　　　　　　　おほk　　　　。．躍〆
　　　　　：LE，．
　E　　　　　　　　　　　
一’一一　r一一窒狽潤|E　i、　　　ε　l　　　　v　　　　E
　　　　后σ’
　　　終局点
図一3．3．1　鋼材の応力とひずみの関係
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　　　　　　（b）　終局時
　　図一3．3．2
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阜
　E
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、
ε
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N・∫　a・1・1 式（3．3．1）
Mr－∫ay・L4 式（3．3．2）
　ここで、N：軸力、　M，：抵抗曲げモーメント、v：図心
軸からの距離をそれぞれ示す，
　なお、鋼円形断面橋脚の曲げモーメントと曲率との関係は、断面分割法によ
り求めた　本解析においては、断面分割数を400としている（図一3．3．2（b）参
照）．
　これは薄肉断面をイiする鋼製橋脚の場合、断面分割数を粗く設定した場合、
式（3．3．1）、および式（3．3．2）により、断面の中立軸、および抵抗曲げモーメン
トを求める時に誤差が大きくなり、中立軸の位置が正確に求められない場合が
あるためである　なお、本研究においては、鋼円形断面橋脚の終局状態は荷重
載荷方法の影響が少ない最高耐荷力点5）とし、局部座屈、および残留応力等の
初期不正は考慮していない．
3．3．2　水平荷重と変位との関係
　道路橋示方書には、RC橋脚を対象として、橋脚の終局状態を応力とひずみ
により定義し水平耐力Hと水’P変位bを求めてエネルギー一定則によりRC橋
脚の耐震性を照査する方法が規定されている’”
　ここでは、これと同様にして、次に挙げる仮定条件に基づいて鋼製橋脚の水
平荷重Hと水平変位δとの関係を解析的に求め実験結果との比較を行う
①供試体を片持ち梁としてモデル化し、付加曲げモーメントによる影響（P・△
　効果）は考慮しない
②供試体の薄肉補剛断面を無補剛断面に換算する，
③鋼材の応ノJとひずみの関係はひずみ硬化を考慮したバイ・リニア型とする
④曲げモ・一一メントにより断面内に生じる軸方向ひずみは中、Z軸からの距離に比
　例する（’V’面保持の法則），
　また、供試体の水平荷重Hと水平変位δは次にあげる方法により求めた
δ一∫φ，。yφ・ 式（3．3．3）
　なお、鋼円形断面橋脚の曲げモーメントと曲率との関係（M・φ関係）において、
降伏点以降、5φYに達する領域（図一3．3．3斜線部）で、曲げモーメントの増
大と比較して曲率が急増している、このため、鋼製橋脚のM・φ関係を求める
時、この範囲の曲率と対応する曲げモーメントとの関係は、特に正確に求めな
ければならない．
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～）工杓匝沢 ～工杓匝暇
曲げモーメント　M（y）／MY　　　　　　　　　　　　　　曲率　φ（y）1φY
（a）曲げモーメント分布　　　　　　　　　　（b）曲率分布
　図一3．3．3　曲げモーメント分布と曲率分布の概念図
　図一3．3．4には、解析結果（破線）と実験で得られた供試体II9の荷重一変位曲
線の包絡線（実線）とを比較して示している　また、表一3．3．1には供試体ll9の
最高耐荷力点に着目して、圧縮ひずみsuをパラメータとした解析値と実験値
との比較結果を示している．
　表一3．3．1、および図一3．3．4より、最高耐荷力点において、実験値と解析値
とを比較した場合、鋼材の2次勾配比E★！Eを1／IOOとすると、圧縮ひずみfu
が17εYに達したとき、最高耐荷力点における水平荷重H。、および水平変位
δ、、ともに、解析値と実験値とがほぼ一致することが明らかとなった
　文献3）には、供試体H9と同様に縦補剛材を有する円形断面供試体M25、お
よび無補剛断面を有する円形断面供試体M24の実験結果が示されている，図
一3．3．5には、これらの供試体に対して、供試体1｛9の場合と同様のモデルに
よる解析値と実験値との比較を示している
　供試体M24について、実験値と解析値の最高耐荷力点とを比較した場合、解
析モデルにおける圧縮ひずみsが3εYのとき、水’F一荷重、変位ともによく　・致
している，また、供試体M25にっいては、解析モデルにおける圧縮ひずみε。
が14fYのとき、実験値をよく近似している
表一3．3．1　解析結果と実験結果との比較：E’／Eニ1／100
ε／ε、 HメKN） 誤差（％） δ（mm） 誤差（％）
15 650．2 一〇6 199．6 1324
16 654．1 0 214 6．98解析値
17 659 0．75 229．2 037
t34 　6．57－　18
P9
6629－一
U678 2．09
2452皿　　262
13．85
実験値（H9） 654」 一 230．1 一
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図一3．3．4　荷重一変位関係（供試体H9、静的解析結果）
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一◆一：M24解析値（ε、＝3εy，　E’1E　＝　1　／1　OO）
一｛｝一：M25解析値（ε．＝14εy，　EVE＝1／100）
　　，o　　　　　　　およびロは、解析における
　　　　　　　　最高耐荷力点を示す。
50　　　　　　100
水平変位　δ（mm）
150
図一3．3．5荷重一変位関係（供試体M24、　M25、静的解析結果）
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図一3．3．6には、径厚比パラメータRtOと解析モデルにおける圧縮ひずみfu
との関係を示している、径厚比パラメータRtOは次式により求めている．
〆一姐⑨．叫万
旦ち
元董こ（：3．：3．4）
　ここに、R：鋼管の半径（板厚中心）（mm）、　t。：等価板厚
（mm）、σy：降伏点（kN／MML））、E：弾性係数（kN／Mm2）、
v：ボアソン比（0．3）をそれぞれ示す
図中の一点鎖線は文献7）に規定されている鋼管の局部座屈に対する耐荷力が、
降伏点となる径厚比パラメータR，・を示している．また、直線①は解析結果か
ら得られた径厚比パラメータRtOと終局時の圧縮ひずみε．との関係を最小二
乗法により、直線近似して求めたものである、これらのことより、鋼円形断面
橋脚の圧縮ひずみ比ε。！fYは径厚比パラメータRtOとほぼ線形関係があるこ
とがわかる
　これらの結果から、式（3．3．5）の条件を満足する鋼円形断面橋脚の終局状態を
式（3．3．6）のように提案する　式（3．3．5）は供試体M24、M25の実験データより
設定している．
30
＼20
10
0
解析値
　■二
　▲：
　◆二
直線①：
εu1εY＝－313．85　R．＋4251・
（解析値の最小2乗近似）
H9（縦補剛材8本）
M24（無補剛）3）
M25（縦補剛材10本）3）
　　　！
　　　1
　　◆i
　　　i　R。＝011
　　　i　道示上限値
　　　．、
　　　i＼、
　　　1▲、＼
　　　・　　　　　　　、　　　　　　　、　　　　　　　、
O．04　　　0．06　　　0．08　　　0．1　　　0．12　　　0．14
　　　　　径厚比パラメータ　R，。
図一3．3．6　圧縮ひずみ比ε、／εYと径厚比パラメータRtOとの関係
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軸力比σ，一／σy≦0．15 式（3．3．5）
εu／εy＝17　　　　　　　　　　　　（RtO＜0．081）
εu／εv＝13．851～，〔｝＋42．51　　　（0．081≦1～，o≦0．ll）
｝式（一）一・
　ここで、σ、　Jtl縮応力、σY：降伏応力、
ひずみ、εY：降伏ひずみをそれぞれ示す一
Eu：終局圧縮
　ただ、本研究で取り挙げた実験データ数は少ないため、局部座屈を考慮でき
る弾塑性有限変位解析や、他の実験データを収集し、細長比パラメータλ等の
影響を考慮して、提案式の精度と信頼性を向ヒさせていく必要がある．よって、
耐震設計時に式（3．3．5）、（3．3．6）を適用する場合には対象橋脚と実験供試体と
の整合性を1一分に考慮する必要がある，
　図一3．3．7には実験から得られた径厚比パラメータRtOと最高耐荷力点におけ
る変形性能μとの関係を示している．
　図中の2点鎖線は文献6）に規定されている変形性能μのh限値（μ＝5）を表
す径厚比パラメータRtOを示し、一点鎖線は文献7）に規定されている鋼管の局
部座屈に対する耐荷力が降伏点となる径厚比パラメータRtOを示している　ま
た、直線②は、実験値を最小：乗法により、直線近似したものである．ここで
も、変形性能μは径厚比パラメータRloとほぼ線形関係があることがわかる
10
8
6
4
2
」4　000
実験値
▲：M24（無補剛）3）
◆：M25（縦補剛材10本）3｝
●：M26（縦補剛材8本）3｝
■　：H9（縦補剛材8本）
”〒トー一道示基準
■1
　　　　　◆i　R伯＝0＿11
直線②μ「－67・83RtO＋9951
（実験値の最小2乗近似）
0．06　　　　0．08　　　　　0．1　　　　　0．12
　　　径厚比パラメータRtO
0．14
図一3．3．7　径厚比パラメータRt。と変形性能μとの関係
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3．4．　変形性能評価方法
3．4．1　弾塑性挙動と軸力比との関係
　一般に鋼製橋脚の変形性能は弾塑性挙動を考慮した水平荷重IIと水’P変位δ
をもとに評価されている’i）一
　本解析では、鋼製橋脚の曲げモーメントと曲率との関係に着目して、軸力比
の影響について検討した．
　鋼製橋脚の外形半径を150cmと固定し、表一3．4．1に示すように軸力比σc／
σYを変化させて、パラメトリック解析を行った
　なお、本解析モデルの断面は無補剛断面とし、局部座屈は考慮していない．
また、鋼材はSM490Yを用い、ひずみ硬化を考慮し、E★／E＝1！100とし、径
厚比パラメータRtOは供試体II9と同じものとした
表一3．4．1　パラメトリック解析に用いた諸元
外形半径（mm） 1，500
径厚比パラメータR。 0，077
軸力比σ。／σY
0．00，0．01，0．03，0．05，0．07，0．09，
@　0．10，0」1，0．13，0．15
降伏点（N／mm2） 355（SM490Y）
ヤング係数E（N／mm2） 2．0×105
E＊／E 1／100
　また、本解析においては、鋼円形断面橋脚の圧縮ひずみf’は、径厚比パラメ
ータRt・＝O．077の場合の終局ひずみ17sYまで変化させている解析結果を、
図一3．4．1、および図一3．4．2に示す，図一3．4．1には、軸力比と、終局曲率との
関係を示し、図一3．4．2には、軸力比と終局曲げモーメントとの関係を示して
いる
　なお、図中の縦軸の終局曲率、およびに終局曲げモーメントは、それぞれ軸
力比σc／σY＝0における降伏曲率φYo、ならびに降伏曲げモーメントMYoで無
次元化している
　図一3．4．1より、軸力比と終局曲率との関係には、線形関係があり、ほぼ次式
の関係を満足しており、径厚比に関する差異は見られなかった
φ“／σ，。＝－18．15（σc／σ，）＋ε，、1ε， 式（3．4．1）
図一3．4．2より、軸力比と終局曲げモーメントとの関係においても、線形関係
がみられ、ほぼ次式を満足している．
ノ匠u〃匠y（，＝－O．3443（σc／σγ）＋1．447 式（3．4．2）
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軸力比と終局曲げモーメントとの関係を、径厚比において比較すると、径厚
比をRlt＝15～70と大きく変化させたにもかかわらず、ここでも、径厚比に関
する差異はほとんど見られなかった．
。〉令⊇
20
10
0
0
＋：Rlt＝15
－●一：Rlt＝20
－〈〉一：Rlt＝35
－◆一：Rlt＝50
－一mト：Rlt＝70
0．05　　　　0．1
軸力比　σc／σY
0．15
図一3．4ぴ　終局曲率と軸力比との関係
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－◆一・Rlt＝50
－［卜一：Rlt＝70
0．05　　　　0．1
軸力比σ♂σY
0．15
図一3．4．2　終局曲げモーメントと軸力比との関係
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3．4．2　弾塑性挙動と圧縮縁端ひずみとの関係
　図一3．4．3には、一．一般的な鋼円形断面橋脚が有する径厚比パラメータ
RtO＝0．077における縁端圧縮ひずみと曲率との関係を示し、図一3．4．4には、
同じ径厚比パラメータRtOにおける縁端圧縮ひずみと曲げモーメントとの関係
を示している．，
　ここで、図中の曲率、および曲げモーメントは、それぞれ軸力比σc／σY＝0
とした場合の降伏曲率φYo、ならびに降伏曲げモーメントMYoで無次元化して
いる．これらをそれぞれ、曲率変形性能φツφYo、および曲げモーメント比
M’1MYOと定義する．また、横軸は縁端圧縮ひずみいを鋼材の降伏ひずみfY
で無次元化し、これを圧縮ひずみ比εソεYとする
　図一3．4．3より、曲率変形性能φ★！φYoと圧縮ひずみ比ft／εYとの関係には、
線形関係がみられ、ほぼ次式を満足している．
；；1；：：：：：1蕊㌫ll蕊1）｝
式（3．4．3）〔。）、qb）
　また、図一3．4．4より、曲げモーメント比M’ノMYOと圧縮ひずみ比い／sYと
の関係について、軸力比において比較すると弾塑性領域においては、曲げモー
メントは軸力比σc！σYの影響をほとんど受けていないことがわかる　このこ
とは設定した軸力比σc1σYが等しい文献5）における実験結果とも一致してい
る．また、圧縮ひずみ比ε★／εYと曲げモーメント比MソMY〔〕との関係は、次式
の関係を満足している．，
，　　一　 一古
一　 一　　v　、
　al＝0．080十〇．173σ、・／σY　b1＝0．920－1．173σ1・／σY
　a2＝0．011－0．004σ・・／σY、　b2＝1．264－0．290σビ／σY
　これは、本研究において、設定した軸力比σc／σYの範開内（σcノσY＝O～
0．15）では、軸力にitる断面内の圧縮応力領域が小さく、断面のほぼ中央に位
置するため、断1fliの抵抗曲げモーメントに与える影響が小さいためと考えられ
る．
　これらのことから、鋼円形断面橋脚の終局状態を最高耐荷力点とした場合、
対象とする鋼円形断面橋脚の縁端圧縮ひずみいの値を式（3．3．5）、および式
（3．3．6）から決定することにより、そのときの弾塑性曲率φ“、および曲げモー
メントM’は式（3．4．3）～（3．4．4）により簡易的に求められ、求められた曲げモー
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メントMと曲率φとの関係から水平荷重Hと水平変位δとの関係は簡易的に
求められる（式（3．3．3）参照）．ただし、細長比が大きい鋼製橋脚において、水
平耐力を求める場合は、P・△効果に注意する必要がある．
。〉§も
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図一3．4．3　曲率変形性能と縁端圧縮ひずみとの関係（RtO＝0．077）
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図一3．4．4　曲げモーメント比と縁端圧縮ひずみとの関係（RtOニ0．077）
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本章において得られた知見を次にまとめる8），，
1）供試体H9の実験結果と解析結果との比較より、最高耐荷力点において、解
　析における鋼材の2次勾配比をE★／Eニ11100に設定したとき、解析モデルの
　圧縮ひずみftiが17fYのとき、解析値は実験値をよく近似してる一
2）供試体M24、　M25、による実験結果に対して、供試体119と同様の解析を
　実施し、径厚比パラメータRtOと終局ひずみh、との関係、およびその適用
　範囲を提案した．
3）供試体II9、　M24、およびM25の実験結果から径厚比パラメータR，〔〕と変
　形性能μとの関係、およびその適用範囲を提案した．
4）鋼円形断面橋脚の終局状態を最高耐荷力点とした場合、縁端圧縮ひずみ戸
　の値を径厚比パラメータRtOと関連して決定することにより、弾塑性曲率
　φ’、および曲げモーメントM“は簡易的に求められる．
5）提案した推定方法は、鋼［i］形断而橋脚の弾塑性挙動を比較的簡単に求められ、
　鋼円形断面橋脚の耐震設計における労力を軽減できる，
6）今後の課題としては、初期不整や局部座屈を考慮できる弾塑性有限変位解析
　との比較検討を実施し、提案式の精度と信頼性を向上させることが挙げられ
　るt，
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第4章　鋼製橋脚基部の地震時低サイクル疲労
4．1　概　説
　鋼製橋脚に兵庫県南部地震級の大地震が作用した場合の耐震性能を評価する
ために多くの大型供試体による繰り返し載荷実験が行われてきた1｝～7）．それ
らの結果より、鋼製橋脚の耐震性能を向上させるためには、鋼製橋脚柱部材を
構成する補剛板の局部座屈を抑制することが有効であることが明らかになった、
補剛板の局部座屈を抑制するためには、フランジ、ウェブ、および縦方向補剛
材の板厚を増し、幅厚比を小さくした厚肉少補剛断面を採用する必要がある．，
　しかし、厚肉少補剛断面を有する鋼製橋脚の大型供試体実験では、基部べ一
スプレート角部の引張側フランジにおいて、塑性ひずみが数10回繰返して発
生し、これによる疲労き裂が発生し、最終的には脆性的な崩壊に至る例があっ
た1）．このことは、鋼製橋脚の断面構成、および荷重条件によっては、鋼製橋
脚の崩壊が局部座屈よりも、低サイクル疲労に支配される可能性があることを
示している．
本章では、この低サイクル疲労が鋼製橋脚の耐震性能に与える影響を明らか
にするため、大型供試体実験結果をもとに、既存の鋼製橋脚基部を対象とした
部分模型による疲労実験を行い、その疲労挙動について検討を行った一
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4．2　低サイクル疲労実験
4．2．1　実験概要
第2章での供試体H4による載荷実験では、橋脚基部のベースプレートとフラ
ンジとの交差部において、塑性領域での繰り返し載荷による疲労き裂が発生し
た　その結果をふまえ、既存の鋼製橋脚基部を対象とした部分模型（2／3縮
尺）による低サイクル疲労実験を実施した，
供試体は図一4．2．1に示す既存橋脚基部の構造に着目し製作した、製作した
供試体の形状を図一4．　2．2、図一4．2．3に示す，これらは鋼製橋脚の、①隅角部
（荷重非伝達型継手　T1：3体）、②貫通型縦方向補剛材部（荷重非伝達型継
手　T2：4体）、③一般部（荷重非伝達型継手　T3：4体）、および④非貫通
縦方向補剛材部（荷重伝達型継手　T4：2体）を模したものであり、材質は
SM490Yである．
　試験機は5884KN疲労試験機を使用し、ひずみの計測には動ひずみ計を使
用した，写真一4．2．1には疲労試験機の全景と供試体の据付状況を示している．
大型供試体H4における破壊は圧縮時（座屈）ではなく引張時（低サイクルク
ラック）に起因したことを考慮し、部分模型実験は完全片振りの荷重制御にて
実施した一t各供試体にはそれぞれ大きな塑性ひずみ（初期ひずみ5×10：，　1・～
100×10：bl）をべ一スフレート近傍に与え、その後、荷重制御（P≒0～P＝
Pmax）によってひずみを発生させた，
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図一4．2．1　既存鋼製橋脚基部の構造と着目点
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　この初期ひずみ値（荷重）の設定のため、同・供試体による単純引張試験
（f’備実験）を行い、断面が全塑性状態となる時の荷重を測定した，，また、こ
の予備実験において発生したき裂位置に着目し、本実験では、その位置（もし
くはその近傍）にひずみゲージを配置した、すなわち前述の初期ひずみとはこ
の着目点において発生した初期のひずみの値である．このとき載荷した初期荷
重（Pmax）は供試体断面が全塑性となる荷重値とこれを基準として設定した
値（2～3ケース程度）である．
平面図
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図一4．2．2　供試体T1
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　（b）ベースプレート部詳細
図一4．2．3　供試体T1、T2、　T3
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（a）　疲労試験機の全景
4‘鷲
t）
　（b）供試体設置状況
写真一42．1　疲労試験機
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4．2．2　実験結果と考察
低サイクル疲労実験結果の一一例として供試体T1、および供試体T4のひず
み履歴を図一4．2．4、および図一4．2．5に示す．写真一4．2．2、および写真一
4．2．3には供試体T1と供試体T4の破断状況を示している．供試体T1では、
3体とも初期ひずみ（80×10：3～100×10：s　／・程度）導入時から、コーナ部に
微小な、き裂が観測された　このき裂は日視ではほとんど確認できず、磁粉探
傷にて、わずかに観測される程度のものであった　その後、繰り返し数の増加
に伴い、き裂は進展した．
　T1では3体の供試体のうち1体が破断に至っている．
　供試体T2では、べ一スプレートとフランジ溶接部にき裂が認められたが、
1．000回の繰り返しを行っても、き裂はほとんど進展しなかった．なお、供試
体T2の初期ひずみは20×103～40×103μ程度であり、微小な断続き裂が初
期ひずみ導入時に発生していた，，
　供試体T3では、4体のうち3体が破断に至った，そのなかで補剛材があろ
タイブの供試体では、荷重の繰り返しにより、塑性ひずみが累積され、繰り返
し数6回で母材破断を生じた．この供試体から補剛材を取り外した
供試体では、構造的拘束が低減されたため、破断までの繰り返し数が増加し
た，
　また破壊性状もフランジ端部の溶接止端部からき裂が進展し不安定破壊に移
行するモードに移行した、供試体T4では、他の供試体Tl～T3と異なり、補
剛材とべ一スブレートの溶接部に疲労き裂が発生し、成長した．これは供試体
T4が荷重伝達型継手であり、べ一スブレートとの溶接部に塑性ひずみが極端
に累積したためと考えられる．この供試体は補剛材の破断による断面欠損のた
め供試体フランジのひずみは急増し破断に至った，写真一4．2．4には供試体
T2の破断状況を示し、写真一4．2．5、および写真一4．2．6には供試体T3の破
断状況と判断面の拡大をそれぞれ示している．
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図一4．2．4　供試体T1ひずみ履歴
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　　　　写真一4．2．2供試体T1の破断状況
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　　　　　図一4．2．5　供試体T4ひずみ履歴
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写真一4．2．3供試体T4の破断状況
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写真一4．2．4　供試体T2の破断状況
写真一4．2．5　供試体T3の破断状況
写真一4．2．6　供試体T3の破断面の拡大
　　　　　　　　88
　目視観察によれば、供試体T1～T4の破面はき裂成長中の破面は延性破面的
であり、その後脆性破面的な不安定破壊へと移行する性状を示していた．これ
は大型供試体（供試体H4）において生じた破面と同様であり、塑性域での低
サイクル疲労挙動を評価する1こで本実験が有効であることがうかがえる．
4．3　低サイクル疲労強度の評価
　本実験では前述したとおり、荷重制御にてひずみを供試体に導入した．，この
ため本実験結果と通常行われている塑性ひずみ範囲を一定とした低サイクル疲
労実験結果とを直接比較することは難しい．
　そこで、破断に至るまでに累積する塑性域ひずみ総量は履歴によらず一定で
あると仮定し、評価を行った，これは塑性域における疲労強度を決定する要因
として塑性ひずみの累積が考えられることに着目し、Coffin・Manson則を参
考にして定めた方法である．累積ひずみ量の換算方法を図一4．3．1に示す　こ
こでは、まず繰り返し荷重によって発生するひずみ振幅△spの’V一均値を’P均
ひずみ△ε1，．n，と定義した一／そして初期ひずみと変動ひずみの総量が、この平
均ひずみ△fp．、とその繰り返し数nと等しくなるように換算を行った．換算
した結果を図一4．3．2に示す，
　図一4．3．2では発生したき裂長が部材の断面方向全線におよぶまで成長した
ときの繰り返し数を全線き裂回数Ni、供試体が破断した回数を破断1日」数Nf
として表記した．．ただし1サイクル目で全線き裂に至った供試験体（T3：2
体、T4：1体）については、正確な発生回数を確認することが出来なかった
ため、図示していない、T2、　T3供試体においては同じ溶接止端部の破壊であ
りながら、T3供試体に比べ、　T2供試体の全線き裂回数Niは多くなる傾向と
なった、これはT3供試体で、き裂が発生した溶接線長はT2の溶接線よりも
長く　（破断部位の幅が広く）、塑性拘束によるひずみがより多く発生したため
と考えられる，また破断回数Nfに着目した場合、　T4供試体は最も寿命が短
い結果となっていた、これはT4供試験体の破断は荷重伝達継手であり、ひず
みの集中度合いが他の供試体よりも極端であったためと考えられる
　これらの結果より供試体T1～T4における疲労強度のばらつきの一要因とし
て、ひずみゲージ位置と、き裂発生位置とにおけろひずみ値の差を挙げること
ができる　よって、このひずみ差が極端に大きくなる構造では低サイクル疲労
強度を過小評価する可能がある
　次に小型試験片で実施した塑性ひずみ範囲一定での低サイクル疲労実験結果
8）（図中破線）を示す，小型試験片による結果と今回の実験結果はよく　一致し
ており、塑性ひずみに着目する限り、その結果は供試体の大きさや形状に依存
していないことを示唆している、また確認のため、同様の手法によって評価し
た大型供試体H4結果を示す、さらに、隅角部の両振り実験結果8）をも示す，
これらの結果は比較的よく一致した．ただし、H4での塑性ひずみ範囲は実測
値であり、形状的なひずみ集中の影響が少ない位置（破断面から20mm以上
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離れた位置）の値であることから低めの評価となっている、
も同様の理由から低めの評価となった、
また隅角部の結果
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図一4．3．2　塑性ひずみによる低サイクル疲労強度評価
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　以上より、過大な地震が作用したときの鋼製橋脚基部における低サイクル
疲労は発生した塑性ひずみの累積（履歴）によって評価できると考えられる．
また、き裂が発生する部位を想定し、その破断面における塑性ひずみを評価す
ることで、小型試験片の疲労強度評価曲線を使用した照査も可能であると考え
られる、
　　供試体H4では隅角部からき裂が発生したe，これは隅角部の構造的拘束効
果により隅角部のひずみがフランジ中間部に比べて大きくなり、塑性ひずみが
多く累積されたためである，このことは大規模な地震力が作用している鋼製橋
脚では低サイクル疲労破壊が発生することも十分考えられることを示しているr、
　特に座屈耐力を改善するため、補剛板の幅厚比を制限した重補剛断面橋脚に
おいては橋脚フランジとベースプレートの溶接部に塑性ひずみが累積するrよ
って、塑性ひずみの履歴に着目した低サイクル疲労照査の実施が必要であると
考えられる．
本章において、得られた知見を以下にまとめる（J｝rt
（1）塑性ひずみの累積に着目することで、ひずみ履歴の異なる低サイクル疲労
　強度が推定可能である
（2）大規模地震が鋼製橋脚に作用した時の塑性ひずみ履歴を算出することで、
　低サイクル疲労強度を照査することが出来る一一
（3）塑性ひずみが過大に累積する箇所が低サイクル疲労によるき裂の発生点と
　なる可能性が高い．
（4）低サイクル疲労き裂の破面は延性破面的であり、き裂が成長すると脆性破壊
　的な不安定破壊へと移行する可能性がある，
（5）座屈耐力を改善するため、補剛板の幅厚比を制限した重補剛断面橋脚にお
　いては橋脚フランジとべ一スブレートの溶接部に塑性ひずみが累積する一一
　すなわち、鋼製橋脚の終局状態は圧縮塑性ひずみ量だけでなく、引張り塑
　性ひずみ量、または塑性ひずみ振幅を考慮する必要がある．よって、鋼製
　橋脚の耐震設計を行う場合は塑性ひずみの履歴に着目した低サイクル疲労
　照査の実施が必要であると考えられる．
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第5章　弾塑性有限変位解析による鋼箱形断面橋脚の終局状態
5．1　概説
鋼製橋脚の耐震設計法に関する研究については、兵庫県南部地震以前より数
多く行われてきた、しかし、それらの多くは軸力変動が少ない単柱式の鋼製橋
脚についての耐荷力、および変形性能を対象としている1）．本研究では、鋼箱
形断面橋脚（以下単に鋼製橋脚という）の耐震性能に及ぼす軸力変動の影響を
明らかにするために既存の実験結果、汎用コードABAQUSを用いた弾塑性有
限変位解析による解析結果、および実用的解析モデルを用いた解析結果とを比
較し、その解析モデルの適用性と終局ひずみft、について検討を行った．
　次に鋼箱形断面ラーメン橋脚（以下単に鋼製ラーメン橋脚という）の梁部材
におけるせん断耐荷力と変形性能との関係、およびせん断力と曲げモーメント
の作用状況に着目し、せん断座屈が断面耐荷力、および梁部材の変形性能に及
ぼす影響について弾塑性有限変位解析により検討を行なった2）・：s）
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5．2　軸力比の影響を考慮した弾塑性挙動
5．2．1　弾塑性有限変位解析と実験との比較
解対象は、実験供試体H81｝である、解析に用いた要素は3次元シェル要素で
あり、弾塑性有限変位解析には汎用コードABAQUSを使用したe、図一5．2．1
には解析対象とした供試体H8の諸元を示している一一解析は補剛板の残留応力
を考慮した場合2）と無視した場合の2ケースについて解析をおこなった一tまた、
解析における荷重載荷方法は単調載荷とした，図一5．2．2には弾塑性有限変位
解析における残留応力分布を示している．
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図一5．2．1　対象とした鋼製橋脚（寸法：mm）
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　図一5．2．3に解析結果と実験結果とを比較して示す．一図中の□実線は実験結果
を示し、…点鎖線は第2章で述べた実用的モデルによる解析結果（CASE．1、第
2章図一2．3．5参照）を示している　また、△破線は残留応力を無視した場合の
弾塑性有限変位解析結果（CASE．2）を示し、■実線は残留応力を考慮した弾塑
性有限変位解析（CASE．3）を示している．最高耐荷力点に着目して実験値と解
析結果とを比較した場合、CASE．3のときが実験値と、ほぼ一一致しているのに
対してCASE．2の場合は、実験から得られた変形性能を若干小さく評価してい
ることがわかる、一方、水平耐力にっいては両者の差は少なく実験値とよく　一
致している
　これらの結果より、薄肉補剛断面を有する鋼製橋脚の弾塑性挙動を精度よく
評価するためには、補剛板の残留応力を考慮した弾塑性有限変位解析が有効で
あることが明らかになった．また、実験、およびCASE．3から得られた最高耐
荷力点は、CASE．1において圧縮縁端ひずみ（終局ひずみε。）が降伏ひずみ
εYのおよそ10倍に達した時に相当していることが示された
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　　図一5．2．3　弾塑性有限変位解析結果
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5．2．2　変形性能に与える軸力比の影響
　図一5．2．4に補剛板の残留応力を考慮して、軸力比σ．／σYをパラメータとし
た弾塑性有限変位解析結果を示す　実験時の軸力比は約9％である、ここでσ　｛i
は軸圧縮応力、σYは降伏応力をそれぞれ示す最高耐荷力点に着目した場合、
軸力比σ，／σYが大きくなるのに応じて水平耐力、および変形性能が減少する
ことがわかる　また、最高耐荷力点以降の耐力の劣化程度も軸力比が大きい場
合のほうが著しいことがわかる．，
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　図一5．2．5には、残留応力を考慮した弾塑性有限変位解析結果（CASE．：3、実
線）と実用的解析モデルによる解析結果（CASE．1、一点鎖線）とを比較して示
している。図中の口は実験から得られた最高耐荷力点を示し、●、および■は
解析から得られた最高耐荷力点をそれぞれ示しているr、ここで、実用的解析モ
デルの場合の水平耐力は、載荷軸力に起因する付加曲げモーメントM。dを控除
して算出している．／最高耐荷力点に達するまでは、CASE．1とCASE．：3はよ
く近似していることがわかる一t
　表一5．2．　1にはこれらの解析結果と実用的モデルによる最高耐荷力点におけ
る終局ひずみh、を比較してまとめている．この結果、最高耐荷力点における
橋脚の下端断面の終局ひずみfl、は、算定した軸力比の値の範囲では、降伏ひ
ずみεYの約10倍と一定していることがわかる
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図一5．2．4　弾塑性有限変位解析結果
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図一5．2．5弾塑性有限変位解析結果と実用的モデル解析結果
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表一5．2．1解析結果と終局ひずみ
簡易モデル軸力比 最高耐力点 ABAQUSP一δ効果 εu
δ（cm） 1220 12．18
0，046
H（KN） 775．76 774．73
10ε、
δ（cm） 11．74 11．74
0，092
H（剛） 755．45 755．3110εv
δ（cm） 11．32 11．50
0，127
H（KN） 731．28 733．15
10ε，
δ（cm） 11．10 11．36
0，184
H（KN） 703．37 708．04
10ε、
δ（cm） 10．71 11．36
0．23
H（KN） 669．96 679．80
10ε
δ（cm） 10．19 11．37
0，276
H（KN） 632．59 647．93
10ε、
注）δ1水平変位、H：水平荷重、実験値：H＝756．　IKN、δ：12．7㎝
5．3　梁部材におけるせん断座屈
5．3．1　弾塑性有限変位解析モデル
　図一5．3．1に検討対象とした鋼製ラーメン橋脚の概略を示している図中の斜
線部が本研究における着目部である．、弾塑性有限変位解析におけるモデル化対
象は図中①部から梁中心までの範囲とし、①部を支点とする片持ち梁として解
析を実施した．この梁部材の諸元は実在する鋼製ラーメン橋脚の梁部材の1パ
ネルを参考に設定した．
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図一5．3．1
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鋼製ラーメン橋脚（寸法：mm）
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図一5．3．2には、抽出した梁部材の詳細を示している，図中A部、およびC
部の板厚は全て80mmとして断面を構1成した：、これは曲げ、およびせん断座屈
が着目部のみに生じるようにするためであるパ1）図中の⑤は荷重載荷点を示し
ている、
　また、図中の斜線部は本解析における着目せん断バネルである．，このバネル
を含む断面に作用する曲げモーメントとせん断力との関係を把握するため、⑤
の位置に弾性梁要素を設置して梁長を変化させた解析も実施した．荷重載荷方
法は単調載荷とし、その載荷増分は弧長増分法を採用した
解析に用いた有限要素は3次元シェル要素であり、積分点は各要素の中心で
ある　また鋼材の応カーひずみ関係は、同種鋼材の引張り試験結果を入力し、
硬化則は混合硬化則である、なお、梁部材の残留応力、および初期たわみは考
慮していない　表一5．3．1には解析パラメータをまとめて示している．
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図一5．3．2　対象とした鋼製ラーメン橋脚梁部材と解析モデル（寸法：mm）
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表一5．3．1　解析パラメータ
解析パラメータ 諸　元
降伏点（N／mm2） 421
梁長L（m） 3．64．5．00，10．00
ウェブ板厚tw（mm） 9．12．14，16．2128
フランジ板厚tf（mm） 14．21．28
5．3．2　梁長と崩壊モードとの関係
　図一5．3．3には、梁長に着目した場合の荷重Pと変位δとの関係を示している一一
着目部の断面構成は全て同じであるが、梁長を変化させることにより、着目部
に作用する曲げモーメントMとせん断力Vとの関係がそれぞれ異なる．図中
の一点鎖線は着目部ウェブバネルの降伏せん断力Vyを示している一
　梁長L＝10mのとき、着目部のフランジに曲げに起因する局部座屈が生じ、
急激に耐荷力が減少した．
　これに対して梁長L＝3．68mのとき、すなわちせん断力が卓越する場合は、
着目部のウェブパネルにせん断座屈が生じ、微小な耐荷力の低下は見られるが、
その後緩やかに回復し、良好な変形性能を有していることがわかる．
　梁長Lニ5．Omの場合、　L＝3．68mの場合と比較して、若干、最大耐荷力が小
さく、その減少も急激であるが、L＝10mの場合と比較して、その低下程度は
小さく良好な変形性能を有していることがわかるJ
　以上のことから、明らかになったことを列挙すると次のようになる．一
　①梁部材の断面構成は同じであっても、梁部材に作用する曲げモーメントM、
　　およびせん断力Vの比率によって、崩壊モードは異なる．
　②せん断力が卓越し、ウェブパネルにせん断座屈が生じる崩壊モードのほう
　　が優れた変形性能を有する、
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図一5．3．3　荷重と変位との関係（梁長の影響）
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5．3．3　フランジ板厚と崩壊モードとの関係
　図一5．3．4には梁長Lニ10mの場合で、着目部のフランジ板厚trに着目した
ときの荷重と変位との関係を示している．図中の赤線はモデル1（フランジ板
厚14mm、ウェブ板厚12mm）を示し、緑線はモデル2（フランジ板厚21mm、
ウェブ板厚12mm）を、そして青線はモデル3（フランジ板厚28mm、ウェブ
板厚12mm）をそれぞれ示している、また、図一5．3．5にはモデル1の応力コ
ンターの変化を示し、図一5．3．6～5．3．7にはモデル2、およびモデル3の応力
コンターと変形図を示している．，
　フランジ板厚が14mmの場合（モデル1、フランジ板パネルの幅厚比Rr＝O．85）、
圧縮フランジに曲げに起因する局部座屈が生じ、梁部材の耐荷力が急激に下降
していることがわかる（図一5．3．4中赤線の15Step～21Step、図一5．3．5（a）、
（b）参照）　その後、耐荷力を維持しながら変位は伸長していくが、フランジの
座屈に起因する面外変位が増大し断面の形状は大きく崩れている，
　フランジ板厚が21mmの場合（モデル1、フランジ板パネルθ）幅厚比RrニO，57）、
圧縮フランジにおける曲げに起因する局部座屈はある程度抑制され、モデル1
と比較して耐荷力は向上しているが最終的には、梁部材の耐荷力の低ドは圧縮
フランジにおける曲げに起因する局部座屈により生じている（図一5．3．4［Pの
　緑線の9Step～15Step）。このことは、図一5．3．6（a）、および（b）に示した応
力コンターではウェブバネルにせん断座屈を示す兆候は見られず、図
一5．3．6（b）、および（d）に示した変形図では、1ニフランジに圧縮変形、ドフラ
ンジに引張り変形が見られ曲げ変形の特徴をイ「していることからもわかる
　これに対して、フランジ板厚が28mmの場合（フランジ板パネルの幅厚比
RrニO．43）は、ウェブパネルのせん断座屈が、曲げ座屈に先行して生じて梁部
材の耐荷力を決定している，そして、その後の耐荷力の低ドは小さく、安定し
た耐荷力を維持しながら、変形が伸長していく理想的な変形性能を有している
ことがわかる　（図一5．3．4中の青線）一図一5．3．7の（a）～（d）に示した応力コン
ター、および変形図では、ウェブバネルに生じたせん断座屈、およびせん断変
形の特徴が明確に現れていることがわかる．
　これらのことからフランジ板パネルの幅厚比Rrを0．4程度とすることによ
って、梁部材の曲げ座屈は効果的に抑制され、崩壊モードをせん断座屈先行型
に誘導できることが明らかになった　そして、この場合のせん断座屈先行型の
崩壊モードは耐荷力を維持しながら、変形が伸長していく理想的なものである
ことが明らかになった
　このことは、軸力の影響が少ない梁部材においては、梁断面のフランジバネ
ルの曲げ座屈を抑制して、ウェブパネルのせん断座屈を先行させれば、理想的
な変形性能を有する梁断面の構成が可能であることを示している．ただし、本
研究における荷重載荷方法は単調載荷であるため、梁のせん断非線形挙動をよ
り正確に評価するためには、荷重載荷方法の影響を今後、詳細に検討する必要
がある，
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5．3．4　せん断耐荷力の算定
　図一5．3．8には解析モデルの梁長Lを3．63mとして、着目バネルに作用する
せん断力を卓越させると同時にウェブ板厚twに着目した場合の荷重と変位と
の関係を示している．なお、着目パネルを含む断面のフランジ板厚tfは28mm
として、フランジの局部座屈を抑制した断面構成としている：一
　図中に示す一点鎖線は式（5．3．1）より求められる各解析モデルのせん断パネ
ルの降伏せん断力Vyである4）r．
V＝2tBτ　　　　　．㌢．1’@　　　　w　　　w 式（5．3．1）
ここで、　tw：ウェブ板厚、B“：ウェブ高さ、
　　　　r，：鋼材の降伏せん断応力をそれぞれ示す，
　解析は着目部のウェブ板厚twを9mm～28mmまで変化させて行った．ただ
し、一般的な鋼製ラーメン橋脚の梁部ウェブ板厚twは12mm～14mm程度の
ものが採用されることが多い．
全ての解析ケースにおいて、梁部材の耐荷力はウェブパネルのせん断座屈によ
り決定され、せん断座屈発生後の耐荷力の低下はほとんどなく、優れた変形性
能を有していることが明らかになった．これは、ウェブパネルにせん断座屈が
発生した後、ウェブの面外変位が大きくなり、せん断パネル内に斜引張場が形
成されることによって、梁のせん断変形が安定して増大するためと考えられる一一
ただし、ウェブ板厚twが9mmの場合は、せん断座屈に起因するウェブパネル
の面外変位の増大が他の場合と比較して著しいため、計算が早期に停止した／．一
しかし、最終ステップにおける変位は約50mmに達しており、変形性能は十分
であるといえる．
　50000
　　　　　－一一’…一一V
　40000梁長：3．68m　　　F1928－web28
2　　　　　　　　　　　　　　　　　flg28－web24
）E30000
拒20000　　　　flg28’web14
　　　　　　　　　　　　　　－一一一…「『「g28二web　1
　10000　…毎28→愉9＿＿一．一＿＿＿＿一一一一一一t．＿
06
100　　　200
　　変位（mm）
300
図一5．3．8　荷重と変位との関係（曲げ座屈制御）
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　また、式（5．3．1）から求めた各解析モデルのウェブパネルの降伏せん断力Vs
は非線形挙動の開始時点において解析結果とほぼ一致することがわかる．特に
ウェブ板厚twが14mm以Fの場合は、よく一致している、
　このことは、梁部材のせん断座屈に起因する非線形挙動は簡便なバイリニア
モデルによりモデル化できることを示している，
　軸力比の影響を考慮した鋼製橋脚の弾塑性挙動に関する解析的研究におけ
る成果をまとめると次のようになる．
（1）残留応力を考慮した弾塑性有限変位解析は単柱形式の鋼製橋脚の実験値と
　よく　一致する，
（2）弾塑性有限変位解析の結果、軸力比が大きくなると鋼製橋脚の耐震性能は低
　下する．
（3）実用的モデルは軸力比が約30％以ドの条件ではP・δ効果を考慮することに
　より、鋼製橋脚が最高耐荷力点に達するまでの挙動をよく近似する．
（4）H8と同等の断面構成を有する鋼製橋脚の実用的解析モデルにおける終局ひ
　ずみε．は降伏ひずみのおよそ10倍であり、軸力比の値に関わらず、ほぼ
　一定である一
　次に鋼製ラーメン橋脚の梁部材を対象とした弾塑性有限変位解析結果より、
明らかになったことをまとめると次のようになる、
臼）梁部材の断面構成は同じであっても、梁部材に作用する曲げモーメントM、
　およびせん断力Vの比率によって、崩壊モードは異なる．
（2）せん断力が卓越し、ウェブパネルにせん断座屈が生じる崩壊モードのほうが
　優れた変形性能を有する．，
（3）ウェブパネルにせん断座屈が発生した後、せん断パネル内に斜引張場が形成
　されることによって、梁のせん断変形が安定して増大する，
（4）梁部材のフランジ板厚の幅厚比RrをO．4程度とすることによって、梁部材
　の崩壊モードをせん断座屈先行型に誘導でき、理想的な変形性能を有する梁
　断面の構成が可能である，
（5）初等理論から求めた各解析モデルのせん断パネルの降伏せん断力Vyは非線
　形挙動の開始時点において弾塑性有限変位解析結果とほぼ…致する，
（6）梁部材のフランジの局部座屈を抑制した場合の梁部材のせん断座屈に起因
　する非線形挙動は簡便なバイリニアモデルによりモデル化できる、
（7）今後の課題としては、梁部材のせん断座屈が鋼製ラーメン橋脚全体の変形性
　能と耐荷力に及ぼす影響の評価と設計思想の確立、梁要素のせん断非線形挙
　動をモデル化した実用的解析モデルの開発、および実験による検証などが考
　えられる，，
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第6章　鋼箱形断面ラーメン橋脚の耐震設計に向けて
6．1　概　説
　兵庫県南部地震以降、鋼箱形断面ラーメン橋脚（以下単に鋼製ラーメン橋脚
という）面内方向の非線形挙動に関する多くの研究が発表されている．特に近
年では、耐震解析ツールの高度化に伴い、様々な解析モデルおよび手法が提案
されており、構造物の損傷過程まで考慮した複雑な非線形域の数値計算が可能
であり、また実験値等と比較しても精度の良い結果を得ることが出来る．，しか
しながら、そのようなモデルでは、モデル化、および計算に多くの時間を費や
すため、設計段階の解析には利用することが難しい
　設計段階の解析では、はり要素を用いた骨組みモデルを用いることがほとん
どである　このモデルでは、軸カー定のもとで曲げモーメントー曲率関係をあ
らかじめ求めておき、曲げ変形のみを考慮して解析を行う方法が一般的である
が、ラーメン橋脚のような軸力変動を伴う場合などの複雑な負荷条件に対して
は、適用が困難である，
　そこで本章では、鋼製ラーメン橋脚の面内方向の非線形挙動を対象とした
そしてその非線形特性を、部材の曲げモーメントー曲率関係（以ド、M一φ関
係）に軸力変動を考慮し、水平カー水’P変位関係において、はり要素を用いた
骨組みモデルによる解析（以下、実用的解析）の精度向上を図った　また、別
途実施された、シェル要素を用いた弾塑性有限変位解析1｝（以下、詳細解析）
による解析結果と実用的解析による解析結果との比較を行った
　次に、鋼製ラーメン橋脚の梁部材のせん断非線形挙動、およびヒ部工の拘束
効果が面内変形性能に与える影響を明らかにするため、既設鋼製橋脚を対象と
して、弾塑性動的解析により検討を行なった一t文献1）では、梁部フランジの曲
げに起因する局部座屈を抑制した場合、梁部ウェブにせん断座屈は生じるが、
耐荷力の減少は少なく、優れた変形性能を有することが示されているtt本研究
では、この研究成果をもとに梁要素にせん断非線形特性を反映した解析モデル
を用いて、その影響を解析的に明らかにした，
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6．2　既設鋼製ラーメン橋脚の地震時保有水平耐力
6．2．1　解析モデル
本研究においては、鋼製ラーメン橋脚の弾塑性面内挙動の実験に用いられた
模型供試体（縮尺1／17）を対象として解析を実施した．図一6．2．1に対象とし
た模型鋼製ラーメン橋脚を示す．図中の①、②、③および④はそれぞれ梁一一般
部、梁隅角部、柱一般部、および柱隅角部を示している．また、実用的解析モ
デルにおいては⑤に剛域を設けている、表一6．2．1に断面諸元2）を示す．表中
の1台、lk－、。、、およびAは、それぞれ面内方向の断面2次モーメント、面外
方向の断面2次モーメント、および部材断面積を示している．
（1）実用的解析のモデル
　実川的解析では、図一6．2．1に示す模型鋼製ラーメン橋脚をはり要素でモデル
化した　部材の非線形特性は、M一φ関係に軸力変動を考慮することによって
表現した．
a）平面保持の法則に基づいたM一φ関係の算出法
　図一6．2．2に、本検討で用いた部材のM一φ関係を示す．圧縮軸力が作用し
た部材のM一φ関係は、降伏時、側板引張縁降伏時、および終局時の3点を結
んだトリリニア型とした．ここで降伏時とは、圧縮側縁端ひずみが降伏ひずみ
に達した状態、側板引張降伏時（STATE　I）とは、断面が降伏時から終局時に移
行するまでに、側板の引張側縁端ひずみが降伏ひずみに達した状態、終局時
（STATEn）とは圧縮側縁端ひずみが終局ひずみに達した状態と定義した：s）．
死荷重　　　　　　　R、
@　　　　　水平力沓u
頃
⑤ 2　　　①　　　② ⑤　　享
iii l　　l　　l　　l　　lI　　　　　　　l　　　　　　　‘　　　　　　　1　　　　　　　‘ iii o
4　←6④ ㍑1 1㍑
lll106．3　　5345　　106．31日 ←
1㍑ 1㍑
十†十 十†十
；㍑ lll Niii iii 8
§
③
」一↓十
Pぽ
十÷十ﾚ1③§
σ） ㍑1 ㍑1 olll 1㍑
⊥⊥⊥ 」一↓⊥
㍑1 1い
い1 ；㍑
1㍑ lll
1口 lll
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78． 78．5 鵠1104
①梁一般部
②梁隅角部
③柱一般部
④柱隅角部
⑤剛域
図一6．2．1　対象とした鋼製ラーメン橋脚（寸法：mm）
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表一6．2．1　対象とした鋼製ラーメン橋脚の断面諸元
部　材 1慾（cm4）1面久（cm4） A（cm2）
隅角部 365 940 16梁
一般部 256 650 11
隅角部 1，168 1，515 23柱
…般部 861 1，ll6 17
　一方、引張軸力が作用した部材のM一φ関係は、降伏時、側板圧縮縁降伏時、
および終局時の3点を結んだトリリニア型とした　ここで降伏時とは、引張側
縁端ひずみが降伏ひずみに達した状態、側板圧縮降伏時（STATE　I）とは、断面
が降伏時から終局時に移行するまでに、側板の圧縮側縁端ひずみが降伏ひずみ
に達した状態、終局時（STATE　n）とは引張側縁端ひずみが終局ひずみに達した
状態と定義した、表一6．2．2に各状態におけるひずみ分布、および応力分布の
イメージを示す，
　なお、本検討において、終局ひずみf，tは、降伏ひずみいの20倍とし、ま
た鋼材の降伏後のひずみ硬化は、E★／Eニ1／150とした、
b）M－N相関曲線の作成、およびM一φ関係の設定
　図一6．2．3は、a）で示した定義により、任意の軸力のもとで降伏時、　STATE
IおよびSTATEnの状態における曲げモーメントを算出し、同じ状態の点を
結ぶことで作成した、M－N相関曲線である　部材のM一φ関係の設定におい
ては、まず線形解析を行い、部材に作用する曲げモーメント、および軸力の比
（以ド、M－N比）を算出した．次に図一6．2．3に示すM－N相関曲線とM－
N比・定として引いた直線との交点を算出し、各交点における曲げモーメント
Mと曲率φとの関係を算出し、図一6．2．2に示すM一φ関係を作成した　軸力
変動を考慮した実用的解析は、柱部の非線形特性に、ヒ記の方法で算出したM
一φ関係を用いることによって行う
STATE　I
降伏時
STATE　n
0 曲率φ（1／m）
図一6．2．2　鋼製橋脚のM一φ関係
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表一6．2．2　各状態におけるひずみ分布、および応力分布
部材軸力 応力、 およびひずみ分布（引張を正）
降伏時 STATE　I STATEn
＿一ε・一り　　　　　σ 20ε・　　9・＋些圧縮軸力が作用 ＿一．　二＝’ ⊂－@　t　　⊂『一； 二＝＝＝二
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@　：　　　c　　：　　　　　　、
N ‘　　　　　　　　　　　　　　　　　、 、　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　　、
t　　　エ
D．F　一　．
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1
0
＞z≧
」
　
一
（縮圧
軸力変動考慮（引張側）
　　　　　　　　　　　　　　　　カー定M／My
　　　　　　　　　　　　　　軸力変動考慮（圧縮側）
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図一6．2．3　鋼製橋脚のM－N相関曲線
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（2）詳細解析
　詳細解析では、図一6．2．1に示す模型鋼製ラーメン橋脚をシェル要素でモデ
ル化したr要素分割においては、鋼箱型断面、縦補剛材、ダイアフラムの全て
の構造部材に対して局部座屈が考慮できるようにした．材料の非線形特性に関
しては、von　Misesの降伏関数、連合流れ則、および混合硬化則を設定する事
により表現した．，
6．2．2　解析結果と考察
本検討においては、実用的解析モデルの終局状態を、部材の・断面が終局状
態（STATE　n）に達した時と設定した．これは、鋼製ラー一メン橋脚の部材の一断
面が終局状態に達すると、その断面に局部座屈変形が集中し、鋼製ラーメン橋
脚の強度と変形性能に大きなh昇が望めないためである　また、詳細解析モデ
ルでは最高耐荷力点を終局状態と定義した
（1）解析ケース
本検討で対象とした解析ケースを表一6．2．3に示す．Case1では初期軸ノ」一
定のもとでM一φ関係を求めて解析を行い、Case2では軸力変動を考慮した
M一φ関係を用いて解析を行った　また、Case3では、軸力変動、およびせん
断変形を考慮して解析をした
表一6．2．3　解析ケース
解析ケース M一φ関係の算出方法 せん断変形
Case1 軸カー一定として算出 考慮しない
Case2 軸力変動を考慮して算出 考慮しない
Case：3 軸力変動を考慮して算出 考慮する
（2）水平カー水平変位関係
図一6．2．4に、水平力載荷位置における水」り」一水’ド変位関係を示す　図中の
点線、　・点鎖線、および破線は、それぞれCase1、　Case2、およびCase3に
おける解析結果を示している　また、実線は詳細解析結果を示している　図中
の◆、▲、●は、それぞれCase1、　Case2、　Case3における終局状態を示し
ているr一また、■は詳細解析における終局状態を示している　なお、実用的解
析との比較に用いた詳細解析結果は、繰返し載荷解析における包絡線とした
これは、地震時の繰り返し載荷荷重の影響を考慮したためである
Caselと詳細解析とを比較すると、終局状態での水sz変位において大きな差
が見られた　これは、Case1では初期軸カー定のもとで部材のM一φ関係を設
定したため、軸力変動による圧縮側柱基部の耐力低ドを表現できず、終局状態
の水平変位が大きくなったことが原因と考えられる　また、初期勾配において
も大きな差が見られた
　Case2と詳細解析とを比較すると、終局状態での水平ノJ、および水・lz変位は
ほぼ等しくなった．これは、軸力変動を考慮したことにより、圧縮側柱の耐力
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低下を表現したためである、しかし、Case1と同様に初期勾配において大きな
差が見られた．これは、実用的解析モデルにおいてせん断変形を考慮していな
いことが原因と考えられる
Case3と詳細解析とを比較すると、両解析結果はほぼ一致することが明らか
となった．初期勾配に若干の差が見られるが、これは詳細解析では初期不整（残
留応力、初期たわみ）を考慮していることが原因と考えられる．
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図一6．2．4　水平荷重一水平変位関係
以iiより、実用的解析において軸力変動、およびせん断変形を考慮すると、
詳細解析における終局状態を、算出できることが示された
（3）鋼製ラーメン橋脚の損傷イベント
表一6．2．4は実川的解析における解析モデルの損傷イベントを図化し、表にま
とめたものである　また、図一6．2．5には、水平力と変位との関係における
CaselとCase3のそれぞれの損傷イベントを比較して示している
Case3における損傷イベントは、①柱基部の圧縮側が降伏し、②柱基部の引
張側が降伏し、③梁の隅角部、および一般部が降伏し、④柱基部の圧縮側が終
局に達している．これは、詳細解析における損傷イベントと同様の結果となっ
た　また、Case2における損傷イベントも、詳細解析における損傷イベントと
同様であった．なお、Calelにおける損傷イベントは、詳細解析における損傷
イベントと一一致しない，
　したがって、軸力変動を考慮した実用的解析（Case2、　Case3）における損
傷イベントは、詳細解析における損傷イベントと同様の結果となることが明ら
かとなった
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表一6．2．4　実用的解析における損傷イベント
軸力変動考慮（Case2、Case3） 軸カー定（Case1）
①柱基部降伏（圧縮側）
@　　　　　一一一一一
@　　　　　l　　　　　　　　　l
@　　　　　　　　ご
①梁降伏（隅角部、一般部）
@　　　　⊂く＼　一へ、㌔一一α、@　　　　　l　l
②柱基部降伏（引張側）
@　　　　、＝　　一　　一一一一
@　　　　　1　　　　，@　　　　　　　　｜
@　　　　　＾　　　　　　　　　　　　　　　　叫
②柱基部降伏
@　　　（圧縮側、引張側）　　　　　亡一　　　4、、一一一、・　　　　　－　　　　　　　　　1
③梁降伏（隅角部、一般部）
@　　　　＝　　⊇一べ’
@　　　　　F　　　　　／
@　　　　　　　　、
③梁終局（一般部）
@　　　　・二　・ぺ◎　　◆こ一　　　　　　　／　　　　　　　　　　’
④柱基部終局（圧縮側）
@　　　　⇒
　図中の○は降伏を、●は終局を示ｷ
80
　60
2
き
工40
　20
①梁降伏（隅角部，一般部）　　　　　　　　　　　　　　　　③梁終局（一般部）
　　　柱基部降伏（圧酬弓≡凄
　　　　．：：”ff’”　　　　　　　④柱基部終局（圧縮側）
　，’　①柱基部降伏（圧縮側）
　／
　／
，’
，’@　　　　一一一一：Case3（軸力変動＋せん断変形考慮）
’　　　　　一：Case1（軸カー定）
0
0　　　　　　　　　　10　　　　　　　　　20
　　　　　　　変位δ（㎜）
　図一6．2．5　損傷イベントの比較（Case1、Case2）
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6．3　梁部せん断非線形特性と吸収エネルギー量
6．3．1　鋼製ラーメン橋脚
　図一6．3．1には、解析対象とした鋼製ラーメン橋脚の一般図を示している、対
象とした鋼製ラーメン橋脚は梁長と比較して、柱高が高い橋脚である．本研究
においては補剛板の局部座屈を抑制し、所定の変形性能を確保するため、既存
断面の補強を前提としている（図一6．3．1（2）、（3））．また、図一6．3．1中のF
向きの矢印は支承位置を示しており、この位置において上部工の拘束効果を解
析モデルに反映した、
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図一6．3．1　対象とした鋼製ラーメン橋脚（寸法　mm）
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6．3．2　解析モデル
本研究では、梁部のせん断非線形特性2）と柱部の軸力変動を考慮した曲げ非線
形特性3）を考慮した骨組解析モデルを用いたr一曲げ非線形特性については、
6．2．1と同様にして考慮した（図一6．2．2、表一6．2．2、および図一6．2．3参照）、
　また、梁部に用いたせん断非線形特性（V一γ関係）を図一6．3．2に示す、せ
ん断非線形特性は、Vyを非線形挙動の開始点としたバイリニアモデルでモデル
化したr一ここで、図中のVs4｝は、式（6．3．1）により算出した降伏せん断力である．
V＝2tBτ　　　　　vIp エk（6．3．1）
V
＞　Vy
0
せん断ひずみγ
図一6．3．2　梁部せん断非線形特性
6．3．3　弾塑性静的解析結果と考察
鋼製ラーメン橋脚の面内方向の挙動を把握するために、弾塑性静的解析を実
施した　載荷方法は単調載荷とした　図一6．3．5に各橋脚の荷重載荷点におけ
る水平カー水平変位関係、および橋脚の損傷部位を示す
対象橋脚については、せん断非線形性を考慮した場合、せん断非線形性を考
慮しなかった場合と比べて、最高耐荷力が小さくなり、変形量が大きくなって
いる，これは、梁部のせん断非線形性を考慮したことにより、梁部のせん断変
形が卓越し、柱部に発生する曲げモーメントが増加しないために、橋脚面内方
向の耐荷力が低減したものと考えられる．
　また、上部llの拘束効果の有無に着目すると、上部工による拘束効果をピン
結合により考慮したケースでは、梁部でせん断降伏しており、変形量が大きく
なっている．そして、上部工と剛結合したケースでは、梁部で降伏に達してお
らず最高耐荷力は大きくなっており、終局変位が小さくなっている　これは1：
部工が梁部を拘束することによって、ラーメン橋脚全体の耐荷力が大きくなっ
たためであると考えられる一
　また、各検討ケースにっいて損傷部位を比較すると、梁部せん断非線形性の
考慮の有無、ならびにE部工拘束効果の考慮の有無により、損傷部位が大きく
異なることが明らかとなった、
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　よって、鋼製ラーメン橋脚の面内方向解析を行う際には、梁部のせん断非線
形性を考慮するとともに、上部工の支承を介して橋脚に及ぼす影響を、適切に
モデル化する必要があると考えられる一t
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図一6．3．3　対象橋脚静的解析結果
6．3．4　弾塑性動的解析結果と考察
　表一6．3．1には弾塑性動的解析結果を示している．表中の1二段は柱部下端の曲
げモーメントと曲率との関係（M一φ関係）を示し、下段は梁部のM一φ関係、
およびせん断力Vとせん断ひずみγとの関係（V一γ関係）を示している一ま
た、梁部のせん断非線形を考慮し、1二部工拘束を無視した場合をCase　1とし、
梁部せん断非線形、および上部工拘束を考慮した（ビン結合）場合をCase2
としている、そして、梁部せん断非線形を考慮せず、上部工の拘束を無視した
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場合をCase3としているc，　Cace1とCase3とを比較した場合、梁部のせん断
非線形を考慮することによって、梁部の曲げモーメントの発生状況に差異が見
られる．また、Case1とCase2とを比較した場合、　Case2では、ヒ部工が梁
の変形を拘束して梁部の非線形挙動を抑制していることがわかる，，
表一6．3．1　弾塑性動的解析結果
せん断非線形考慮 せん断非線形考慮せず
Casel上部工拘束無視 Case2上部工拘束考慮 Case3上部工拘束無視
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　次に地震時の各部材でのエネルギー吸収量を比較するため、対象鋼製ラーメ
ン橋脚、各部材ごとの累積吸収エネルギー量を算出した，，各断面に生じるひず
みエネルギーは、図一6．3．4に示すように履歴曲線の積分値とし、累積ひずみ
エネルギー量は、各要素が塑性領域に入ることによって吸収されるエネルギー
の総和とした，
部材力
　　mロdeza　∠＿一一一・
一　　㌦ず。．ネ．ギー
　　　／　 ．MJE曲練の積分値
／
ひずみ
図一6．3．4　ひずみエネルギーの算出
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図一6．3．5～6．3．7には対象橋脚の動的応答解析における累積吸収ひずみエネ
ルギー量を示している．図一6．3．5は梁部のせん断非線形を考慮し、上部工拘
束を無視した場合（Case　1）の累積吸収ひずみエネルギー量の時刻歴であり、
図一6．3．6は梁部せん断非線形、および上部工拘束を考慮した場合の（ビン結
合、Case2）累積吸収ひずみエネルギー量の時刻歴である．一そして、図一6．3．7
は梁部せん断非線形を考慮せず、上部1：の拘束を無視した場合（Case3）の累
積吸収ひずみエネルギー量の時刻歴を示している．
Cace1とCase3とを比較した場合、梁部のせん断非線形を考慮することに
よって、梁部での累積吸収エネルギー量が増大し、橋脚全体としての累積吸収
エネルギーも増大していることがわかる一一これに対してせん断非線形性を考慮
しない場合、梁部での累積吸収エネルギー量は、ほとんどなく橋脚全体の累積
吸収エネルギー量も梁部のせん断非線形を考慮する場合と比較して小さいこと
がわかる、このことは梁部の非線形性を利用することによって鋼製ラーメン橋
脚の変形性能は向上し、より合理的な耐震設計が可能となることを示している．
　つぎに上部工の拘束効果の有無について比較すると、上部工の拘束を考慮し
たほうが、考慮しなかった場合と比べ、累積吸収ひずみエネルギー量が小さく
なっていることがわかる．これは、上部工の拘束が梁の変形を拘束したためと
考えられる．
　図一6．3．8には、動的解析結果から得られた累積吸収ひずみエネルギーの総計
の時刻歴を示している．梁部せん断非線形を考慮した場合（Case1、Case2）、
と考慮しない場合（Case3）と比較すると、梁部せん断非線形を考慮した場合、
累積吸収ひずみエネルギーは大きくなることがわかる，また、Caselの場合が
最も大きな累積吸収ひずみエネルギー量を示しているが、上部工の拘束を考慮
した場合（Case2）、その値は小さくなっている，
墓。。。
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図一6．3．5　CASE1（せん断非線形考慮、上部工拘束効果なし）
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図一6．3．6　CASE2（せん断非線形考慮、上部工拘束効果あり）
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図一6．3．7　CASE3（せん断非線形考慮せず、上部工拘束効果なし）
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図一6．3．8　累積吸収ひずみエネルギー量の比較
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既設鋼製ラーメン橋脚の梁部せん断非線形特性と吸収エネルギー量に関する
研究により、以下に示す知見が得られた、
（1）軸力変動、およびせん断変形を考慮した実用的解析は、水平力載荷位置にお
　ける水平カー水JZ変位関係において、詳細解析をほぼ近似できる、
（2）軸力変動を考慮した実用的解析における損傷イベントは、詳細解析における
　損傷イベントと同様の結果となる、
（3）鋼製ラーメン橋脚の耐震設計を実施する場合には、特に塑性化する部位とそ
　の程度を正確に評価する必要がある．一そのためには、柱部材の軸力変動、お
　よびせん断変形を考慮できる設計モデルを採用することが必要である．
次に鋼製ラーメン橋脚の弾塑性動的解析結果より、明らかになったことを以
下にまとめる，
（1）梁部のせん断非線形を考慮した場合、考慮しない場合と比較して、鋼製ラー
　メン橋脚全体の耐荷力、および塑性化メカニズムが異なるit
（2）上部工の拘束効果が鋼製ラーメン橋脚の動的非線形挙動に与える影響は大
　きいr鋼製ラーメン橋脚の耐震設計においては、上部工を支持する支承構造
　の特性を十一分に考慮し、適切な設計モデルを採用する必要がある．
（3）鋼製ラーメン橋脚の地震時の耐震設計を行う場合は、梁部材のせん断非線形
　性を考慮して行う必要がある，
（4）鋼製ラーメン橋脚の梁部材のせん断非線形性に起因する累積吸収エネルギ
　ーは大きい　このことを利用すれば、耐震性能が高く、比較的柔構造の鋼製
　ラーメン橋脚の設計施工が可能となり、基礎構造に与えろ負担を軽減できる，
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第7章　結　論
　本研究は「兵庫県南部地震」おける鋼製橋脚の被災例を教訓として、より合
理的で安全性の高い鋼製橋脚耐震設計法の確立のために行ったものである一一特
に、鋼製橋脚の終局状態の合理的な設定と梁要素を用いた実用的モデル（設計
モデル）の提案とその適用性を明らかにし、鋼製橋脚の耐震設計法の骨格を提
案・構築することを目的としている，
　道路橋示方書は’P成］4年3月に改訂され、これまでの詳細規定型の設計法
から性能照査型設計法への移行傾向が強く打ち出されており、次同の改訂では
性能照査型設計法への移行が本格化することがf定されている、
　現在の道路橋示方書・耐震設計編Vにおける鋼製橋脚のレベル2地震動に対
する耐震設計法はこれまでの1自由度系の単純なモデルによる弾塑性動的応答
解析による照査法にかえて梁要素のM一φ関係にもとつく多自由度系モデル
による弾塑性動的応答解析による照査法を推奨している
　しかし、この照査法も単柱式の鋼製橋脚には適用できるが以ドに列挙する問
題点がある
①軸力比と終局状態の関係が明確ではない．
②軸力変動のある鋼製ラーメン橋脚の面内方向の耐震照査法が規定されて
　いない
③鋼製ラーメン橋脚梁部材のせん断非線形挙動に対する規定がない，，
　また、将来導入されるであろう性能照査型設計法では、従来の規定準拠型設
計法と異なり、設計技術者の裁最がこれまでより広がるとされている．すなわ
ち、要求性能を持たすのであれば、構造や材料、および設計法は設計技術者が
自由に選定できることになる　この性能照査型設計法のもとで鋼製橋脚の耐震
設計をおこなう場合、最も問題となるのは、その終局状態と構造物の耐震性能
をいかに合理的に説明できるかということになる，このためには、設計対象で
ある鋼製橋脚を適切な縮尺で実験供試体を製作し、その性能試験をおこなう方
法があるが、コストと汎用性において現実的ではない　また、鋼製橋脚を3次
元シェル要素等で詳細にモデル化し、弾塑性有限変位解析により耐震性能を照
査する方法もあるが、動的応答を求めるためには、現状では膨大な計算時間を
要し、梁要素による弾塑性動的応答解析と比較して膨大なコストがかかるr
　そこで、本論文では鋼製橋脚の大型実験にもとついて、その終局状態を提案
し、梁要素のM一φ関係による実用的解析モデルを提案した，
　そして3次元シェル要素による弾塑性有限変位解析により、軸力変動が鋼製
橋脚の終局状態に及ぼす影響を明らかにし、さらに鋼製ラーメン橋脚の梁部材
のせん断非線形挙動特性を実用的解析モデル中に反映し、その適用性と有効性
を明らかにした．
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　第1章は序論であり、本研究の背景と目的、関連分野の現状と問題点、およ
び本論文の構成の概要を説明した．
　第2章では、鋼箱形断面橋脚の水平荷重と水平変位との関係における解析精
度を向上させるため、鋼材のひずみ硬化を考慮できる実用的解析モデルを提案
した、この解析結果と実験結果とを比較して鋼材のひずみ硬化が、鋼箱形断面
橋脚の変形性能に与える影響を解析的に明らかにしている、この結果、鋼箱形
断面橋脚の終局状態（最高耐荷力点）における水平荷重と水平変位との関係は、
終局圧縮ひずみε1、を定義し、鋼材のひずみ硬化を考慮することにより、精度
良く求められることが明らかになった、次に鋼箱形断面橋脚の試設計を行い、
軸力比σ。1σyをパラメータとしたバラメトリック解析を実施し、鋼箱形断面橋
脚の終局曲げモーメントと終局曲率の実用的推定法を提案した．本章で得られ
た結果をまとめると以ドのとおりである．
　（1）供試体Hl～H3の全てにおいて、圧縮応力状態にあるフランジパネルが、
　　ほぼ全断面降伏し、最高耐荷力点に至るまで座屈は発生しなかった
　（2）供試体基部、または中埋めコンクリート上部の座屈は塑性座屈であり、こ
　　の座屈に起因して最高耐荷力が決定され、その後、耐荷力の低下が生じ
　　た．
　（3）座屈モードはダイアフラム位置を節とする補剛板パネル全体の座屈モー
　　　ドであり、基部の圧縮応力状態にある補剛板パネル（供試体川、H2）
　　または中埋めコンクリートの」二部の補剛板パネル（供試体II3）に発生し
　　た．
　（4）最高耐荷力点における供試体の高さ方向のコーナー部（ウェブ縁端）の圧
　　縮ひずみ分布より、供試体Hl、　H2（鋼単独断面）の塑性化している領
　　域は、全高の約15％である、また最下端断面の終局時の圧縮ひずみはお
　　よそ8εY～13fYに達している，
　（5）供試体Hlと供試体H2の実験結果の比較から、鋼箱型断面橋脚の最高1耐
　　荷力点以降の非線形挙動は荷重載荷方法の影響を大きく受け、基部補剛
　　板の局部座屈に起因する面外変位の増大に応じて急激に耐荷力は低ドす
　　るJ
　（6）中埋めコンクリートを打設した供試体H3が、終局水平荷重および終局水
　　平変位ともに最も大きく、耐力の低Fの度合いも緩やかである　これは
　　中埋めコンクリートが、基部の座屈による面外変位を拘束すると同時に
　　基部の塑性化領域を拡大させるためと考えられる，
　（7）重補剛断面を有する供試体H4では、補剛材剛比および幅厚比パラメータ
　　の制限により、フランジがひずみ硬化領域に達しても局部座屈が発生せ
　　ず耐荷力、および変形性能が基本モデルと比較して大きく向ヒした，
　（8）供試体H4は、基部コーナー部に生じた微小なクラックが載荷サイクル
　　3δYのときに進展し、最終的には脆性的な崩壊モードとなった．
　（9）局部座屈を抑制するために採用した重補剛断面を有する鋼製橋脚の場合、
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　　繰返し回数と、応答変位振幅等の地震荷重の特性によっては、低サイク
　　ル疲労が先行し、脆性的な破壊性状を示す可能性があるr＋
（10）改良モデル（供試体H5～H8）の耐荷力の低ドは基本モデル（供試体H1
　　～H2）と同様に基部の補剛板の局部座屈に起因して発生した
（1D改良モデルにおいて設定した座屈設計パラメータに対する制限値は、鋼箱
　　形断面橋脚の吸収エネルギー量を大きく向止二させ、耐震性能の向1：に有効
　　である　特に縦補剛材剛比γ／γ＊を3．0に設定することで、基本モデル
　　供試体H2と比較して、耐荷力、および変形性能σ）向hが確認できた．た
　　だし、縦補剛材剛比γ／γ＊を3．0に設定するためには、縦補剛材の寸法
　　の高さを大きくすることやダイアフラム、および横補剛材間隔を小さくす
　　る必要がある場合があり、鋼製橋脚の製作性を損なう場合があるので注意
　　が必要である
（12）縦補剛材剛比γ／γ＊を1．0程度に低減しても、基本モデル供試体H2と比
　　較して、大きな耐荷力、および変形性能の向」二が確認できた　縦補剛材剛
　　比γ／γkは鋼箱型断面橋脚の製作性に与える影響が大きいので、設計対
　　象である鋼箱形断面橋脚に要求される耐震性能や施1：性、建築限界等の諸
　　条件をf分考慮して適切な値を設定することが必要である
（13）供試体H6とH7の実験結果の比較から最高耐荷力点に達するまでは、エ
　　ネルギー吸収量に差異はなく、荷重載荷方法すなわち同一載荷サイクルに
　　おける繰り返し回数の影響は少ない，しかし、最高耐荷力点以降の領域、
　　すなわち局部座屈発生後の領域においては、荷重載荷方法の影響が大きく、
　　不安定な挙動を示す，よって鋼箱形断面橋脚の最高耐荷力点を終局状態と
　　することが、妥当であると考えられる
（14）供試体H6～H8の実験結果と解析結果との比較より、最高耐荷力点にお
　　いて、鋼材の2次勾配比をE★／E＝1／150～1／200の範囲に設定したとき、
　　最ド端断面の圧縮ひずみε．は10εY（γ！γ＊＝1．0のとき）～20fY（γ
　　／γ＊＝3．0σ）とき）に達しており、解析値は実験値をよく近似している
（15）座屈パラメータに対する制限値を満足する鋼箱形断面橋脚の終局曲率φ
　　ut、および終局曲げモーメントMu★と軸力比σc／σYとの関係は、断面寸
　　法によらず線形関係があることが明らかとなった
（16）座屈パラメータに対する制限値を満足する鋼箱形断面橋脚の曲率変形性
　　能φ。’／φyと圧縮ひずみ比f　u★／　fYとの関係は、線形関係を示す．また、
　　断面の大きさによる影響は無く、軸力比σ（・／σYが増加すると、曲率変形
　　性能φ．ソφYが低ドすることが明らかとなった
（17）曲げモーメント比Mu★／MYOと圧縮ひずみ比f　ut／εYとの関係は1｛…縮ひず
　　み比ε．ソEYの範囲に応じて、一一義的にモデル化できる
（］8）鋼箱形断面橋脚の終局状態を最高耐荷力点とした場合、縁端圧縮ひずみ
　　1　u★の値を決定することにより、曲率φu★、および曲げモーメントMu★は
　　簡易的に求められる
（19）提案した推定方法を用いれば、断面分割法を用いることなく鋼製橋脚（片
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持ち梁）の弾塑性挙動、すなわち曲げモーメントと曲率との関係は比較的
簡単に求められ、鋼製橋脚の弾塑性挙動を考慮した耐震設計に係る労力を
大きく低減できる．
　第3章では鋼円形断面橋脚の変形性能を向上させるためには箱形断面の場合
と同様に、まず局部座屈を抑制すること、そして面外変位が橋脚全周に伝搬す
ることを縦補剛材により抑制することが効果的であると考えられる，そこで、
この縦補剛材が、鋼円形断面橋脚の変形性能に及ぼす影響を実験的に明らかに
するため、大型供試体による載荷実験を行った．そして、ひずみ硬化を考慮し
た実用的解析モデルによる解析結果との比較検討を行い、鋼円形断面橋脚の終
局状態、および変形性能の定量的評価方法に関する一手法を提案している一次
に第2章と同様にして鋼円形断面橋脚の試設計を行い、軸力比σ。！σ｝をパラメ
ータとしたパラメトリック解析を実施し、鋼円形断面橋脚の終局曲げモーメン
トと終局曲率の実用的推定法を提案した．本章で得られた主な結果をまとめる
と以下のとおりである、
　（1）供試体II9の実験結果と解析結果との比較より、最高耐荷力点において、
　　解析における鋼材の2次勾配比をE★／E＝1／100に設定したとき、解析モ
　　デルの圧縮ひずみε。が17εYのとき、解析値は実験値をよく近似してる
　（2）供試体M24、　M25、による実験結果に対して、供試体H9と「司様の解析
　　を実施し、f釜厚比パラメータRtoと終局ひずみEuとの関係、およびその
　　適用範囲を提案した
　（3）供試体II9、　M24、およびM25の実験結果から径厚比パラメータRtOと
　　変形性能μとの関係、およびその適用範囲を提案した．
　（4）鋼円形断面橋脚の終局状態を最高耐荷力点とした場合、縁端圧縮ひずみ
　　　ビの値を径厚比パラメータRtOと関連して決定することにより、弾塑性
　　曲率φ★、および曲げモーメントMtは簡易的に求められる，
　（5）提案した推定方法は、鋼円形断面橋脚の弾塑性挙動を比較的簡単に求めら
　　れ、鋼［t］形断面橋脚の耐震設計における労力を軽減できる．
　第4章では、重補剛断面を有する鋼製橋脚の大型供試体実験で見られた脆性
破壊モードに着目した．このことは、鋼製橋脚の断面構成、および荷重条件に
よっては、鋼製橋脚の崩壊が局部座屈よりも、低サイクル疲労に支配される可
能性があることを示している，この低サイクル疲労が鋼製橋脚の耐震性能に与
える影響を明らかにするため、大型供試体による実験結果をもとに、既存の鋼
製橋脚基部を対象とした部分模型による疲労実験を行い、その疲労挙動につい
て検討を行った
　（1）塑性ひずみの累積に着目することで、ひずみ履歴の異なる低サイクル疲労
　　強度が推定可能である．
　（2）大規模地震が鋼製橋脚に作用した時の塑性ひずみ履歴を算出することで、
　　低サイクル疲労強度を照査することが出来る
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（3）塑性ひずみが過大に累積する箇所が低サイクル疲労によるき裂の発生点
　となる可能性が高い．．
（4）低サイクル疲労き裂の破面は延性破面的であり、き裂が成長すると脆性破壊
　的な不安定破壊へと移行する可能性がある
（5）座屈耐荷：力を改善するため、補剛板の幅厚比を制限した重補剛断面橋脚に
　おいては橋脚フランジとべ一スプレートの溶接部に塑性ひずみが累積す
　る，すなわち、鋼製橋脚の終局状態は圧縮塑性ひずみ最だけでなく、引張
　り塑性ひずみぽ、または塑性ひずみ振幅を考慮する必要がある　よって、
　鋼製橋脚の耐震設計を行う場合は塑性ひずみの履歴に着日した低サイク
　ル疲労照査の実施が必要であると考えられる．
　第5章では、鋼箱形断面橋脚の耐震性能に及ぼす軸力変動の影響に着目した．
既存の実験結果、汎用コードABAQUSを用いた弾塑性有限変位解析による解
析結果、および実用的解析モデルを用いた解析結果とを比較し、その解析モデ
ルの適用性と終局ひずみf。について検討を行った
　次に代表的な鋼箱形断面ラー一一メン橋脚の梁部材におけるせん断耐荷力と変形
性能との関係、およびせん断力と曲げモーメントの作用状況に着目した　そし
て、梁部材に生じるせん断座屈が断面耐荷力、および梁部材の変形性能に及ぼ
す影響について弾塑性イr限変位解析により検討を行なった　本章で得られた結
果をまとめると以ドのとおりである
　（1）残留応力を考慮した弾塑性有限変位解析は単柱形式の鋼箱形断面橋脚の
　　実験値とよく　・致する．
　（2）弾塑性有限変位解析の結果、軸力比が大きくなると鋼箱形断面橋脚の耐震
　　性能は低ドする
　（3）実用的モデルは軸力比が約30％以下の条件ではP一δ効果を考慮するこ
　　とにより、鋼箱形断面橋脚が最高耐荷力点に達するまでの挙動をよく近似
　　する
　（4）供試体H8と同等の断面構成を有する鋼箱形断面橋脚の実用的解析モデ
　　ルにおける終局ひずみf‘、は降伏ひずみのおよそ10倍であり、軸力比の
　　値に関わらず、ほぼ一定である，
　（5）梁部材の断面構成は同じであっても、梁部材に作用する曲げモーメントM、
　　およびせん断力Vの比率によって、崩壊モードは異なる．
　（6）せん断力が卓越し、ウェブバネルにせん断座屈が生じる崩壊モードのほう
　　が優れた変形性能を有する．
　（7）ウェブパネルにせん断座屈が発生した後、せん断パネル内に斜引張場が形
　　成されることによって、梁のせん断変形が安定して増大する
　（8）梁部材のフランジ板厚の幅厚比RrをO．4程度とすることによって、梁部
　　材の崩壊モードをせん断座屈先行型に誘導でき、理想的な変形性能を有す
　　る梁断面の構成が可能である．
　（9）初等理論から求めた各解析モデルのせん断パネルの降伏せん断力V、は非
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　　線形挙動の開始時点において弾塑性有限変位解析結果とほぼ一致するrt
（10）梁部材のフランジの局部座屈を抑制した場合の梁部材のせん断座屈に起
　　因する非線形挙動は簡便なバイリニアモデルによりモデル化できるr＋
　第6章では、鋼箱型断面ラーメン橋脚の面内方向の非線形挙動を対象とし、
非線形特性を、部材の曲げモーメント・曲率関係（以下、M一φ関係）に軸力変
動を考慮することで表現することにより、水平カー水’IZ変位関係において、梁
要素を用いた骨組みモデルによる解析の精度向上を図った，また、別途実施さ
れた、シェル要素を用いた弾塑性有限変位解析による解析結果と実用的解析モ
デルによる解析結果との比較を行った．次に、鋼箱形断面ラーメン橋脚の梁部
材のせん断非線形挙動、およびヒ部llの拘束効果が面内変形性能に与える影響
に着目した．実存する鋼箱形断面ラーメン橋脚を対象として、弾塑性静的解析、
および動的解析により検討を行なった、第4章の研究成果から、梁部フランジ
の曲げに起因する局部座屈を抑制した場合、梁部ウェブにせん断座屈は生じる
が、耐荷力の減少は少なく、優れた変形性能を有することが明らかになった．
本章では、この研究成果をもとに梁要素にせん断非線形挙動に考慮した実用的
解析モデルを用いて、その影響を解析的に明らかにした　本章で得られた主な
結果をまとめると以ドのとおりである
　（1）軸力変動、およびせん断変形を考慮した実用的解析は、水平力載荷位置に
　　おける水’Pカー水平変位関係において、詳細解析をほぼ近似できる
　（2）軸力変動を考慮した実用的解析におけろ損傷イベントは、詳細解析におけ
　　る損傷イベントと同様の結果となる，
　（3）鋼箱形断面ラーメン橋脚の耐震設計を実施する場合には、特に塑性化する
　　部位とその程度をII三確に評価する必要があろ　そのためには、柱部材の軸
　　力変動、およびせん断変形を考慮できる設計モデルを採用することが必要
　　である
　（4）梁部のせん断非線形を考慮した場合、考慮しない場合と比較して、鋼箱形
　　断面ラーメン橋脚全体の耐荷力、および塑性化メカニズムが異なる．，
　（5）上部1：の拘束効果が鋼箱形断面ラーメン橋脚の動的非線形挙動に与える
　　影響は大きい．鋼製ラーメン橋脚の耐震設計においては、1i部工を支持す
　　る支承構造の特性を十分に考慮し、適切な設計モデルを採用する必要があ
　　る．
　（6）鋼箱形断面ラーメン橋脚の地震時の耐震設計を行う場合は、梁部材のせん
　　断非線形性を考慮して行う必要がある．
　最後に、この第7章では本研究によって得られた結論をまとめた　本研究は
より合理的で安全性の高い鋼製橋脚耐震設計法の確立のために行ったものであ
り、多くの成果を得ることができたが、残された課題も存在している．
　現在では、一般構造物の耐震設計に不可欠なコンピュータのハード、および
ソフトの発達には目をみはるものがあり、兵庫県南部地震直後では、まだ普及
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していなかった梁要素による弾塑性動的応答解析も今では安価なパーソナルコ
ンヒュータヒで1・分実用的な経済性を有するようになった．近い将来、現在で
は経済性に劣る3次元シェル要素等による弾塑性有限変位解析も高速で処理で
き解析コストも低ドして設計ツールとして普及していくことも考えられる、
　しかし、その解析結果の信頼性はユーザーの技術力に依存している．本研究
における成果はこのような場合でも、異なる視点からの照査方法を提供し、解
析結果の信頼性の照査に有用なものであると考えている
　今後、導入される性能型設計法を実施するためには、限界状態設計法の発展
と普及が必要であると思われる　特に不確実性の高い地震動に関しては確率論
にもとつく評価がイく1・J欠と考えられる一t特に、構造物の物性や性能についても
種々のばらつきが存在し、特に鋼材とコンクリートのような異種材料を有効に
使用し、安全で合理的な構造物を設計するためにもこれらの限界状態等をより
正確に把握する必要があると考えられる
　これまで日本の耐震設計は既往最大級の地震動を対象として行われてきた．
この結果、大地震が起こる度に耐震設計の適切性について議論が行われるが、
既往最大規模の地震動に安全性を確実に確保するという基本姿勢が不変である
限り、今後も不毛な議論が繰り返されると考えられる，
　最近では、活断層やフレート移動に起因する地震動予測も盛んに行われ、近
い将来発生するとrr測されている東海、東南海、および南海地震を対象とした
地震動予測と津波被害の予測にもとつくハザードマップも作成されている　し
かし、その予測結果には多くの避け得ない不確実性要因を含んでいるのが現状
である
　無限の費用と時間が社会的に容認されるのであれば、いかなる大地震にもび
くともしない鋼製橋脚の建設は可能かもしれないが、現実的ではない　今後よ
り合理的な鋼製橋脚の建設を行なうためには、性能照査型設計法の導入を契機
として、人間に寿命があるkうに、構造物にも自ずと寿命や性能の限界がある
という明確な事実を受容する社会的コンセンサスの確立が必要であると考えら
れる　その社会的コンセンサスのもとで、鋼製橋脚の性能と担保すべき責任範
囲を明確にしていく必要がある　そして、限定されたr算範囲で最大の耐震性
能を有する鋼製橋脚を建設し、維持していくためには、以下に挙げる項目に関
する研究のさらなる発展が望まれる
（1）地震動の予測技術の精度向1二
（2）橋脚基礎構造の動的応答モデルの開発
（3）免震支承・ダンパーの機能向上と経済性の向ヒ
（4）鋼製橋脚の後座屈強度と変形性能に関する研究
（5）鋼製橋脚の寿命と要求性能に関する研究
（6）被災した鋼製橋脚の早期復1日に関する研究
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